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Los puentes son elementos de vital importancia para la extensión e implantación de 
cualquier sistema de transportes terrestre. Des de tiempos inmemoriales, la necesidad 
de salvar distancias y acortar tiempos de recorrido, ha llevado a técnicos y científicos a 
concebir un gran número de soluciones estructurales. 
 
De acuerdo con lo anterior, el gran impulso que ha recibido en España la construcción 
de líneas de alta velocidad en los últimos años y el importante papel que juegan en 
ellas los puentes y viaductos, fruto de que las exigentes condiciones funcionales, de 
trazado y medioambientales obligan a construir numerosos puentes, hace necesario 
realizar un análisis de las diferentes soluciones tipológicas que se han adoptado así 
como de sus virtudes y defectos, tanto des del punto de vista estructural como 
funcional.  
 
Inicialmente, el presente trabajo pretende, tras un repaso a las condiciones específicas 
de diseño de puentes de ferrocarril en lo referente a acciones, movimientos y 
aceleraciones, realizar una exposición detallada de los problemas dinámicos, sobre 
todo los asociados a la alta velocidad ferroviaria, y de los problemas asociados a la 
interacción vía-tablero. 
 
Seguidamente, y tras una breve mención a las tendencias de construcción de puentes 
ferroviarios en las principales administraciones europeas, se aborda el estudio de las 
diferentes tipologías longitudinales aplicadas en la alta velocidad española tratando de 
exponer y justificar las ventajas y limitaciones de cada una de ellas y, asimismo, 
tratando de describir la  evolución que media en estos más de quince años de  
presencia de la alta velocidad en España. 
 
Ya para finalizar, y justo antes de una breve reflexión acerca de cómo serán los 
puentes ferroviarios en el futuro, se realiza un proceso análogo al descrito en el 
párrafo anterior pero con las morfología transversal de los puentes ferroviarios 
presentes en las diferentes líneas de la alta velocidad española. 
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The extension and implementation of any land transport system requires the existence 
of bridges. Since far back in time, the necessity to cover distances and reduce travel 
time has become one of the main concerns of technicians and scientists, which have 
conceived a large number of structural solutions.  
 
According to this, the great boost in the construction of high-speed railway tracks in the 
recent years and the important role that bridges and viaducts play in this development 
makes it necessary to carry out an analysis of the different solutions that have been 
adopted as well as the advantages and disadvantages of each of these solutions.  
  
Initially, this project attempts, after a revision of the specific design conditions required 
for railway bridges according to loads, movements and accelerations, to present a 
detailed description of the dynamic problems related to the high-speed tracks and the 
problems linked with the track-support interaction. 
 
The next step, after a brief mention of the tendencies followed by the main European 
administrations in the construction of railway bridges, is to deal with the study of the 
different longitudinal typologies applied in the Spanish high-speed lines trying to 
expose and justify the advantages and limitations of each of them, as well as, trying to 
describe the evolution of these lines during the last 15 years.  
 
Finally, before putting forth a brief reflection about how the railway bridges will be in 
future, an analogous process to the one defined above is carried out considering the 
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INTRODUCCIÓN Y OBJETIVOS 
 
 









1.1. Introducción histórica  
 
El tren es el símbolo de una Revolución Industrial que se inició, en la frontera 
entre los siglos XVIII y XIX, en Inglaterra y que se expandió en muy poco tiempo por 
gran parte del mundo. 
 
Desde que comenzaron a circular los primeros trenes (década de 1830), estos 
siempre reclamaron, con las exigencias geométricas de su trazado, la construcción de 
puentes que posibilitara que el ferrocarril ampliara su área de influencia sobre el 
territorio.  
 
En el caso concreto de la Península Ibérica, la expansión del tren hizo que los 
ingenieros, que concibieron y diseñaron la red ferroviaria, debieran planificar la 
construcción de numerosos puentes que hicieran el camino del tren apto para su 
explotación comercial; y es que no olvidemos que, a pesar de no tener ríos 
excesivamente caudalosos, lo cual no hacía necesario, salvo excepciones, la 
construcción de grandes viaductos, la Península Ibérica tiene una orografía 
complicada, no sólo por la altitud media del territorio, sino también por la convivencia 
existente entre el interior mesetario y las periferias litorales, cubiertas de cadenas 
montañosas que caen abruptamente sobre la costa. 
 
La tendencia a no construir grandes viaductos se vio fomentada, aparte de por 
los condicionamientos geográficos,  por el objetivo imperante durante el siglo XIX de 
reducir los costes de construcción de las líneas de ferrocarril. Este hecho hizo que los 
ingenieros ciñeran los trazados ferroviarios al terreno en perjuicio de la posibilidad de 
acortar distancias y tiempos de recorrido mediante la construcción de mayores 
viaductos. Sin embargo, si ésta fue la tendencia predominante en la construcción de 
líneas de ferrocarril durante el siglo XIX, las líneas que se iniciaron ya en el siglo XX, 
especialmente a partir de 1920, empezaron a contar entre sus obras de infraestructura 
con mayores puentes y viaductos.  
 
Durante los primeros compases de la vida del tren, la construcción con hierro 
se encontraba todavía en fase experimental si bien, el inicio de los puentes metálicos 
(que han acabado siendo el símbolo de la infraestructura ferroviaria), es ligeramente 
anterior al nacimiento del propio ferrocarril. Este hecho propició que los ejemplos de 
puentes metálicos en las primeras líneas fueran contados y que la amplia mayoría de 
las obras de paso que se construyeron en esta primera época se solucionaran con 
técnicas ya establecidas: puentes arco de piedra o fábrica y soluciones en madera, de 
carácter más provisional.  
 
En la figura 1.1 se muestran dos ejemplos de estos primeros puentes 
ferroviarios, uno en arco de piedra (Landwasser) y  otro en madera (Cabin Creek). 
 









             
Figura 1.1. Puente de madera de Cabin Creek bajo una prueba de carga (1916). Viaducto de piedra 
sobre el río Landwasser en los Alpes suizos (1848-1854). Fuente: RailPictures.net 
 
 
El ferrocarril empezó a demandar rápidamente soluciones más exigentes, en 
cuanto a carga a soportar, más adecuadas, en lo referente al trazado, y también más 
rápidas y económicas de construir; se fomentó así una rica época de experimentación, 
durante el segundo tercio del siglo XIX, en la que las tipologías tradicionales y 
novedosas convivieron. Los materiales empleados eran la piedra o la fábrica, la 
madera y el hierro. 
 
Fue el desarrollo del acero y el dominio de la celosía el que marcó el fin de un 
período, en el que convivieron tipologías y materiales, para pasar a otro en el que la 
ejecución de puentes pasa a contar con un único material y con un modo estructural 
generalizado.  
 
En la figura 1.2 puede apreciarse un viaducto que, construido en Francia entre 




Figura 1.2.  Viaducto ferroviario de Garabit (Francia), construido con celosía metálica. Fuente: Inventario 
de Puentes Ferroviarios de España 
 
 








A finales del siglo XIX apareció un nuevo material, el hormigón armado, pero su 
uso en los puentes de ferrocarril no se generalizo hasta los años 20 del siglo XX, 
década en la que se inició la tarea de reconstruir y crear nuevas redes que impulsaran 
el progreso económico de Europa tras la Primera Guerra Mundial. Si el hormigón 
armado ofrecía, por su propia naturaleza, posibilidades limitadas para abordar grandes 
luces trabajando como dintel (lo que explica la abundancia de puentes arco de 
hormigón que se construyeron en la segunda mitad del siglo XX), la invención por 
Freysinnet del hormigón pretensado, y el desarrollo de todas las tecnologías asociadas 
a este concepto, hicieron posible la construcción de puentes de gran envergadura y 
dificultad. 
 
Paralelamente al desarrollo del hormigón armado se producía una ralentización 
del impulso ferroviario como consecuencia de la irrupción del automóvil. Esta 
tendencia se ha mantenido hasta a finales del siglo XX cuando, el desarrollo en toda 
Europa y Asia de líneas de Alta Velocidad, ha supuesto un impulso gigantesco en la 
construcción de una nueva red de líneas de ferrocarril caracterizadas por unas 
condiciones de trazado muy exigentes, tanto en planta como en alzado, que conducen 





Figura 1.3.  Viaducto de Ventabren (Francia) de la línea TGV Méditerranée, construido entre 1996 y 
1998 con hormigón pretensado. Fuente: RailPictures.net 
 
  
En consecuencia, la alta velocidad ferroviaria ha llevado al extremo la idea, que 
se inició en el siglo XIX con las primeras líneas de ferrocarril, en la que ya no era el 
camino el que se adaptaba a los puentes y túneles, sino que eran éstos los que debían 
acomodarse al camino. Si a todo ello se suma la ausencia en estas líneas de grandes 
desmontes y terraplenes, por razones medioambientales,  se comprende fácilmente 
por qué las nuevas líneas de alta velocidad requieren de un número muy alto de 
estructuras, aproximadamente entre un 7 y un 10% de la longitud de una línea de alta 
velocidad discurre por túneles y viaductos. 
 
 









1.2. Estado del arte 
 
La inauguración de la línea de alta velocidad entre Madrid y Sevilla, 
coincidiendo con la Exposición Universal de 1992, supuso además de un éxito 
tecnológico y comercial, la posibilidad liberar al tren de los lastres del ferrocarril del 
siglo XIX: limitaciones topográficas y condicionantes derivados de la captación de 
tráficos comarcales. 
 
Después de este hecho, el Estado, mediante el Gestor de Infraestructuras 
Ferroviarias (GIF), inició la programación de otras líneas de alta velocidad con el doble 
objetivo de contactar con el resto de la red europea de alta velocidad y de permitir que 
las capitales españolas tuvieran garantizada una conexión ferroviaria de alta velocidad 
con Madrid. Se inició así un ambicioso programa de construcción de líneas de 
ferrocarril de alta velocidad que ha llevado a que España disponga en la actualidad de 
más de 1800 km construidos y que esté previsto que, en el horizonte del 2020 (Figura 
1.4), se alcancen los 4000 km, cuatro cientos de los cuales serán puentes y viaductos. 
 
La tecnología vinculada a la alta velocidad ha evolucionado mucho en los 
distintos campos involucrados (material móvil, equipamiento de vía, etc.) desde la 
construcción de la primera línea española. Sólo para poner un ejemplo de tal 
evolución, debe pensarse que la velocidad de proyecto de la línea Madrid-Sevilla fue 
de 250 km/h mientras que, las líneas actualmente en proyecto o construcción, se están 
proyectando para velocidades máximas de 350 km/h. 
 
Los puentes ferroviarios no han permanecido ajenos a dicha evolución; así, 
desde los puentes isostáticos o hiperestáticos de pequeña longitud propuestos para la 
línea Madrid-Sevilla a los viaductos de más de 1000 m de las líneas recientemente 
proyectadas, media la evolución que se ha producido en estos más de 15 años de 
presencia de la alta velocidad en España. Ha sido, sin duda, la convergencia de 
distintos factores (desarrollo de nuevos aparatos de dilatación, posibilidad de medir y 
evaluar el comportamiento de los primeros puentes, etc.) la que ha propiciado la 
evolución que trata de describirse a lo largo del presente trabajo. 
 
 














El análisis estructural es una fase importante dentro del proyecto de un puente, 
pero no más que el proceso de concepción y creación.  
 
Podría decirse que el cálculo estructural tan sólo verifica que la realidad 
imaginada satisface los requerimientos exigidos al puente por las diferentes 
normativas  para garantizar su seguridad y funcionalidad durante su vida útil y también 
durante su construcción. Es por eso que el presente trabajo pretende, tras un breve 
repaso de las condiciones específicas de los puentes de ferrocarril en lo referente a 
acciones, movimientos y aceleraciones, analizar las repercusiones que todos estos 
factores tienen sobre la morfología y tipología de los nuevos puentes de ferrocarril, 
estudiando las soluciones adoptadas en las nuevas líneas de alta velocidad sobretodo 
en España, pero sin menospreciar las soluciones adoptadas por otras 
administraciones. 
 
Asimismo, es también objetivo del presente trabajo, hacer una mención 
especial a las soluciones que se han adoptado a lo largo ya ancho del territorio 
nacional como respuesta específica a alguno de los condicionantes del trazado (altura 
de rasante, cruces esviados con otras infraestructuras, etc.) que imponen las nuevas 
líneas de alta velocidad. 



































BASES DE PROYECTO 








2.1. Principales diferencias entre puentes ferroviarios y 
de carretera 
 
Para realizar una primera aproximación al estudio de los puentes de ferrocarril 
se considera interesante dotar al lector de una comparativa entre los puentes del tren y 
los dedicados al modo de transporte por excelencia: los puentes de carretera. A nivel 
cualitativo existen multitud de puntos en común entre ambos (materiales, técnicas 
constructivas, etc.), sin embargo, existen una serie de factores que afectan de forma 
diferente a puentes de carretera y de ferrocarril, y que, como veremos en puntos 
posteriores del presente trabajo, interferirán de forma decisiva sobre proceso de 
concepción y diseño. Las principales diferencias son las siguientes: 
 
- Los puentes de ferrocarril son mucho más exigentes en cuanto a 
características geométricas: radios de curvatura mayores y pendientes y 
peraltes menores. 
 
- Las sobrecargas de uso en puentes de ferrocarril son muy superiores que 
las que se consideran en puentes de carretera (Figura 2.1). 
 
- Las condiciones de deformabilidad que se exigen a los puentes ferroviarios 
son mucho más restrictivas que las demandadas a los puentes de 
carretera. 
 
- En el ámbito ferroviario, las sobrecargas de uso pueden inducir problemas 
de fatiga como consecuencia de su elevada intensidad y de su carácter 
repetitivo. 
 
- El diseño de los puentes de ferrocarril, sobretodo los destinados a la alta 
velocidad, puede estar influenciado por los efectos dinámicos. 
 
- El puente de ferrocarril, a diferencia de los puentes de carretera, debe se 




Figura 2.1.  Esfuerzos generados en el centro luz de una viga isostática por las sobrecargas nominales 
de las diferentes instrucciones. Fuente: Aspectos significativos de cálculo de puentes de ferrocarril 
 








2.2. Marco normativo 
 
La normativa española considera separadamente las acciones y los 
requerimientos relativos a los materiales. 
 
En lo referente a las acciones, los puentes de las líneas de alta velocidad 
españolas se proyectaban, en sus inicios, de acuerdo con la normativa nacional (IPF 
de 1975) y considerando, adicionalmente, las acciones establecidas por el Eurocodigo 
1 (EC-1).  Sin embargo, el aumento de la importancia de los efectos dinámicos, debido 
al incremento de la velocidad comercial, y la exigencia de condiciones funcionales 
específicas, en términos de movimientos y aceleraciones, abrieron un debate que 
concluyó con la aprobación, en diciembre de 2007, de la nueva instrucción de 
acciones a considerar en el proyecto de puentes de ferrocarril (IAPF). Este documento, 
aparte de  unificar los criterios de los dos textos anteriormente citados (IPF-75 y EC-1), 
define los valores de deformaciones y vibraciones admisibles y establece también los 
modelos para el análisis de los fenómenos complejos de interacción vehículo-
estructura y vía-estructura. 
 
En cuanto a la normativa relativa a los materiales, la Instrucción EHE 
constituye, con su última revisión (EHE-08 aprobada el 18 de julio de 2008), un 





2.3. Condiciones específicas de diseño 
 
A las exigencias generales de cualquier puente, en cuanto a condiciones de 
durabilidad y mantenimiento, afección hidráulica a los cauces que cruza, gálibos de 
tráfico o integración visual; para los puentes ferroviarios se añaden diversos 
condicionantes específicos. 
 
Éstos pueden clasificarse en dos grupos dependiendo de si tienen que ver con 
la magnitud de las cargas asociadas al tráfico ferroviario o si, por el contrario, están 
relacionados con los requerimientos funcionales o de servicio.  
 

















2.3.1. Fuerzas verticales y transversales 
 
Las sobrecargas que actúan sobre los puentes de ferrocarril condicionan de 
forma determinante el diseño y el dimensionamiento de los mismos. Estas 
sobrecargas tienen o bien una masa o una velocidad muy superior a la que actúa 
sobre los puentes de carretera. Así, en líneas generales, la sobrecarga vertical del 
ferrocarril puede aproximarse a 10 t/m por vía que, suponiendo un tablero de doble vía 
y 14m de ancho, supone una carga vertical de 1,43 t/m2, frente a las 0,4 t/m2 
actuantes sobre los puentes de carretera. 
 
Además de la propia sobrecarga, el conjunto de la infraestructura de vía 
(balasto, carriles, traviesas, etc.) supone unas cargas adicionales considerables, del 
orden de 3 ó 4 veces la carga muerta actuante en puentes de carretera. 
 
Este incremento de las cargas implica, inevitablemente, tener que adoptar 
soluciones pesadas y robustas. Los mayores cantos de los puentes de ferrocarril y la 
gran superficie expuesta que suponen los largos convoyes ferroviarios (a los que se 
asigna una altura media de 3.5 metros) provocan, en comparación con los puentes de 
carretera, mayores fuerzas de arrastre, consecuencia de la acción de los vientos 
transversales sobre la estructura y sobre la propia sobrecarga.  Estas fuerzas 
transversales pueden llegar a ser significativas en los viaductos de más altura y 
también en los viaductos en curva donde,  a los vientos transversales, se suma la 
acción de la fuerza centrifuga. 
 
La fuerza centrifuga  depende del radio de curvatura y de la masa y velocidad 
del tren. Asimismo, en el cálculo de dicha fuerza, interviene un factor reductor que es 
función de la velocidad y de la longitud cargada; de esta forma, se consigue tener en 




2.3.2. Fuerzas longitudinales 
 
Además de las cargas verticales o transversales, los puentes ferroviarios deben 
hacer frente a las grandes fuerzas que pueden generar las masas de los trenes al 
arrancar o al frenar bruscamente sobre el puente y que condicionan el diseño de las 
pilas y de los estribos.  
 
La IAPF asimila las acciones de frenado y arranque de los vehículos 
ferroviarios a fuerzas horizontales, paralelas a la vía y repartidas uniformemente a lo 
largo de una determinada longitud. De acuerdo con esto, la fuerza de frenado que se 
considera es de 20 kN/m, con un valor máximo de 6000 kN. Por el contrario, la fuerza 
de arranque es, según la instrucción, de 33 kN/m repartidos uniformemente a lo largo 
de una longitud no superior a 30m. 









2.3.3. Interacción vía-tablero 
 
El hecho de incorporar el carril continuo sobre una estructura convierte, el 
conjunto carril-traviesa-balasto, en un elemento estructural que debe estudiarse 
comprobando la capacidad resistente del carril frente a las fuertes solicitaciones que 
pueden producirse. 
 
Las acciones longitudinales que se aplican sobre los carriles (aceleración, 
arranque o frenado) y las diferencias de deformación entre carriles y tablero 
(temperatura, fluencia, retracción, etc.) producen transferencias de cargas, a través de 
las fijaciones de vía o el balasto, que influyen sobre el tablero, los apoyos y el propio 
carril. En este sentido, es necesario limitar tanto las tensiones inducidas al carril como 
los movimientos relativos entre la vía y el soporte bajo balasto a fin de evitar, por un 
lado, la rotura del carril y, por el otro, una desconsolidación del balasto, con el 
consecuente riesgo de inestabilidad que esto produce sobre el conjunto de la vía. 
 
Destacar que, la disposición de aparatos de dilatación, permite romper la 
continuidad del carril soldado, provocando una redistribución y una reducción 
importante de las tensiones en el carril. Sin embargo, por razones de mantenimiento y 
de comodidad de la marcha, un aparato de dilatación debe instalarse únicamente 
cuando sea imprescindible. 
 
A nivel normativo, la IAPF establece una serie de criterios para analizar la 
interacción vía-balasto.  Propone un modelo de comportamiento entre vía y balasto 
que se basa en una fuerza de rozamiento constante, de sentido contrario al 
movimiento relativo vía-tablero y definida mediante una función bilineal. Asimismo, 
también establece los esfuerzos y los movimientos que son asumibles por el carril con 
el objetivo de garantizar la seguridad y la funcionalidad de las vías. Las limitaciones 
fijadas por la instrucción son las siguientes: 
 
 
 Tensiones  
 
Las tensiones adicionales máximas provocadas por la temperatura y las 
fuerzas de arranque y frenado se limitan a 72 MPa en compresión y a 92 





 El desplazamiento relativo máximo (δ1)  entre tablero o terraplén y 
carril durante el frenado o el arranque es de 4 mm. 
 
 








 En las juntas entre tableros, o entre tablero y estribo, el 
desplazamiento máximo longitudinal relativo (δ2) entre los dos 
bordes de la junta, debido a las acciones de arranque y/o frenado, 
es de 5 mm, si el carril es continuo en alguno de los dos estribos, y 
de 30 mm si se utilizan aparatos de apoyo en los extremos del 
puente (Figura 2.2.b). 
 
 En las juntas entre tableros, o entre tablero y estribo, con carril 
continuo, el desplazamiento máximo relativo (δ3) entre los dos 
bordes de la junta, debido a las flexiones causadas por las cargas 
verticales y de frenado, no puede ser superior a 8 mm (Figura 2.2.a).  
 
 En las juntas entre tableros o entre tablero y estribo, el resalto 
máximo relativo (δ4) entre los dos bordes de la junta y según la 
dirección perpendicular al plano medio de rodadura, no puede ser 
superior a 3 mm, para una velocidad de proyecto inferior a 160 km/h, 
y a 2 mm para velocidades superiores (Figura 2.2.c). 
 
 Se recomienda evitar los aparatos de dilatación de vía pero será 
necesario introducirlos si se sobrepasan los límites de tensiones , 
desplazamientos o giros fijados anteriormente, o si la variación 






Figura 2.2.  Figuras representativas del desplazamiento máximo longitudinal relativo (δ2) (Figura 2.2.b), 



















2.3.4. Efectos dinámicos 
 
Los efectos dinámicos están provocados por la importancia de las masas del 
ferrocarril y por la velocidad de paso de los mismos. Estos efectos producen sobre la 
estructura un conjunto de perturbaciones que pueden llegar a ser muy importantes y 
que, por lo tanto, deben considerarse como un condicionante específico del diseño de 
puentes ferroviarios. 
 
En general, la importancia de los problemas dinámicos puede evaluarse 
comparando el tiempo de actuación de la acción con el tiempo característico de la 
estructura, que no es otro que el período natural de la misma. Si la frecuencia de la 
excitación se encuentra próxima a la frecuencia natural de la estructura, son 
esperables efectos dinámicos de importancia; la amplificación de estos efectos, con 
respecto a la respuesta elástica, depende de la proximidad mencionada y de la 
capacidad que tenga la estructura para disipar energía.  
 
La mayoría de las administraciones ferroviarias, para valorar de manera 
simplificada la dinámica de un puente de ferrocarril en el ámbito de proyecto, han  
utilizado tradicionalmente el coeficiente de impacto. Este coeficiente (Ф), que se 
propuso como resultado de cálculos y mediciones efectuadas en puentes isostáticos, 
se aplica a la envolvente de los esfuerzos obtenidos mediante el cálculo elástico, 
cubriendo así los efectos dinámicos producidos por los trenes reales. La aplicación del 
coeficiente de impacto, que está limitada a velocidades inferiores a 220 km/h, tiene 
como principal problema que, si bien el coeficiente es suficiente para valorar el efecto 
de una única carga móvil, no tiene en cuenta la posible resonancia que se puede dar 
por efecto de la repetición cíclica de cargas. Sin embargo,  hay que comentar que, 
para las frecuencias de vibración y distancias entre ejes de los vehículos circulantes, la 
resonancia no ha sido un fenómeno que diera en la práctica hasta la aparición de la 
alta velocidad. 
 
Como bien se ha introducido en el párrafo anterior, el desarrollo de la alta 
velocidad trajo consigo una nueva tipología de problemas dinámicos: la resonancia; y 
es que, a velocidades superiores a 300 km/h, el tiempo de paso de las cargas se 
acerca al período fundamental de vibración de los puentes más usuales (puentes de 
hormigón con luces comprendidas entre los 40m y los 60m). Este hecho puede 
provocar graves problemas de aceleración vertical que, si bien no tienen afectan a la 
seguridad estructural, sí que son importantes para garantizar la estabilidad del balasto 
y la comodidad del viajero. 
 
Como bien ilustra la figura que sigue (Figura 2.3), la limitación de la aceleración 
vertical es especialmente importante para puentes con luces pequeñas (<20m) y  no 
es restrictiva para puentes con luces superiores a 40m. 
 









Figura 2.3.  Limites de frecuencia para evitar problemas de resonancia en función de la luz. Fuente: 
Puentes de Ferrocarril de Alta Velocidad  
 
 
Cabe entonces preguntarse  por el origen de estos fenómenos de resonancia y 
de por qué se acentúan en puentes de luz pequeña.  
 
Cuando el tren circula a una velocidad “v”, cada punto del puente sufre el 
efecto de unas cargas verticales a intervalos iguales a d/v, siendo “d” la longitud 
representativa de la distancia entre las cargas. En puentes con  luces superiores a 2d, 
no hay nunca una única carga aplicada sobre el vano por lo que el efecto de esta 
cadencia es reducido. En este tipo de vanos se demuestra, comparando los resultados 
obtenidos mediante el cálculo dinámico y los obtenidos mediante la formulación 
aproximada propuesta por la norma, que la instrucción se muestra conservadora en 
este campo y por lo tanto, en puentes de vanos “largos”, el cálculo estático realizado 
sobre el tren de cargas convencional es el que gobierna el proyecto del puente. Lo 
mismo ocurre en los puentes hiperestáticos donde, la continuidad del tablero, permite 
que los efectos de la carga sobre un vano se vean contrarrestados por la acción de la 
carga sobre los vanos colindantes.  
 
En puentes de luces pequeñas, sin embargo, se puede dar el caso de que la 
cadencia de la aplicación de las cargas se produzca con la misma frecuencia que las 















Ya por último destacar, como puede apreciarse en la figura adjunta a 
continuación  (Figura 2.4), que la aparición de la resonancia induce a que los efectos 
dinámicos dejen de crecer con la velocidad y pasen a acentuarse para determinadas 
velocidades críticas. Por otro lado, la imposibilidad de afirmar la superioridad de un 
tipo de tren respecto a otro, en lo referente a su contribución a la resonancia de una 
estructura, provoca que el concepto de INTEROPERATIVIDAD adquiera una especial 
importancia en las nuevas líneas de ferrocarril; y es que, a pesar de que una línea sea 
concebida para unos determinados trenes reales, para los cuales se han determinado 
y acotado los efectos dinámicos, es posible que en el futuro circulen por ella trenes 
diferentes, capaces de generar efectos dinámicos no considerados. 
 
 
   
Figura 2.4.  Gráfica representativa del desplazamiento en el centro de vano, en función del tiempo y para 
dos velocidades diferentes y gráfico representativo de la aceleración del tablero para el tren ICE2, en 





2.3.5. Condiciones de deformabilidad 
 
 En lo que se refiere a su capacidad resistente a rotura, todos los puentes se 
diseñan de forma análoga y, en general, independiente de la naturaleza de la carga 
que los solicita. Es en cambio en la situación de servicio, cuando los diversos usos que 
pueden darse a un puente marcan sus distintos condicionantes, y los del ferrocarril son 
numerosos y exigentes, sobre todo cuando se trata de la alta velocidad. 
 
Estas condiciones, aunque no son acciones, se incluyen en la normativa y son 
las encargadas de establecer, junto con las comprobaciones expuestas en el punto 
2.2.3 del presente trabajo, las limitaciones en las deformaciones dinámicas y en las 
aceleraciones de los tableros para asegurar que la rodadura de los vehículos se 
realiza en condiciones adecuadas de seguridad y confort para los usuarios. 
 
Las limitaciones se agrupan en dos categorías dependiendo de si están ligadas 
a la seguridad de circulación o al confort de los usuarios. 








Además, deberá comprobarse que, con las deformaciones producidas, el 
material de la estructura permanece en el rango elástico. 
 
 
2.3.5.1. Estados límite para la seguridad del tráfico 
 
En este apartado se establecen limitaciones para las aceleraciones y  




 Aceleración vertical 
 
En tableros en los que exista un riesgo de vibraciones, por encontrarse 
fuera de los márgenes de las frecuencias de vibración preestablecidas, o a 
través de los cuales la velocidad de paso del tren sea superior a 220 km/h, 
es necesario verificar que la máxima aceleración vertical no supera los 
valores fijados por la instrucción.  
 
- amax ≤ 0,35g en puentes de vía con balasto 
- amax ≤ 0,5g en puentes de vía sin balasto 
 
Con esta comprobación se evita la pérdida de sustentación de la vía, que 
se produce para aceleraciones próximas a 1g, como consecuencia de la 
desconsolidación del balasto 
 
 
 Alabeo   
 
El alabeo del tablero implica que los puntos de contacto de dos ejes 
consecutivos no se encuentran en el mismo plano. Para evitar los 
problemas de descarrilamiento que se podrían ocasionar, como 
consecuencia de una pérdida de contacto de la pestaña con el carril, se 
limita el desplazamiento relativo de los carriles, en 3m de longitud. Los 
valores propuestos por la instrucción son los siguientes: 
 
- t ≤ 4,5β mm/3m para v ≤ 120 km/h 
- t ≤ 3,0β mm/3m para 120 km/h ≤v ≤ 220 km/h 
- t ≤ 1,5β mm/3m para v ≥ 220 km/h 
 
Con  β= 1,78r2/(r+0,5)2; donde r es la distancia entre apoyos de un eje 












 Deformación vertical  
 
Estas condiciones, que sirven para garantizar la estabilidad del balasto en 
los puntos de discontinuidad de los tableros, imponen las siguientes 
restricciones: 
 
- El radio de curvatura vertical de la vía en cualquier punto ha de 
ser compatible con la velocidad de proyecto de la línea. 
 
- La flecha total máxima del tablero tiene que ser menor o igual 
que L/600, siendo L la longitud total del puente o la de cada 
vano. 
 
- El giro vertical  máximo del tablero en los apoyos tiene que ser, 
en vías con balasto, inferior a θ ≤ 6,5·10-3 rad en la junta entre 
tablero y estibo e inferior a 10·10-3 rad en la junta entre dos 




Figura 2.5.  Giros en apoyos. Fuente: IAPF 
 
 
 Deformación horizontal  
 
Para asegurar la continuidad de la vía se limita tanto el giro máximo (θH) 
como el radio de curvatura horizontal (R) que puede experimentar el tablero 
con respecto al estribo. Los valores propuestos por la instrucción quedan 




Tabla 2.1.  Máxima variación angular y mínimo radio de curvatura. Fuente: IAPF 









2.3.5.2. Estados límite para el confort de los usuarios 
 
El nivel de confort de los pasajeros es función de la aceleración vertical máxima 
en el interior del tren. Para cada nivel de servicio la instrucción fija los valores máximos 
que se resumen en la tabla adjunta a continuación (Tabla 2.2):   
 
 
Nivel de confort Aceleración vertical 
Muy bueno ≤ 1,0 m2/s 
Bueno ≤ 1,3 m2/s 
Aceptable ≤ 2,0 m2/s 
 
Tabla 2.2.  Niveles de Confort. Fuente: IAPF 
 
 Para asegurar dichos niveles de confort, y como bien se representa en 
la Figura 2.6, se limitaran las deformaciones verticales máximas (δ) de los tableros, en 
función de la longitud de vano (L), de la velocidad de proyecto (V) y de la tipología del 





Figura 2.6.  Valores mínimos del cociente entre la luz del vano (L) t la deformación vertical máxima (δ) 
en función de la velocidad de proyecto. Fuente: IAPF 
















































Al hablar del esquema longitudinal de un puente se hace referencia a todo lo 
que tiene que ver con la forma en que interaccionan y colaboran en las tareas 
resistentes los diferentes elementos que lo componen, desde los cimientos, pasando 
por las pilas y estribos, hasta el propio tablero y la vía que sustenta. 
 
El esquema longitudinal de un puente se caracteriza fundamentalmente por la 
forma de apoyo del tablero con las pilas y estribos y también por la posición que 
ocupan las juntas de vía y tablero. Asimismo, el esquema longitudinal marca la 
respuesta del viaducto frente a tres de sus requerimientos: 
 
 
 La capacidad para transmitir al terreno las fuerzas longitudinales de frenado 
y arranque. 
 La limitación de la influencia que pueda tener la interacción vía-tablero.  
 El control de las deformaciones que puedan producirse en el tablero por 
acción de la temperatura, la fluencia o la retracción. 
 
 
Estos tres condicionantes están relacionados y deben considerarse de forma 
conjunta ya que, lo que es favorable para uno, puede no serlo para otro. La afirmación 
anterior puede explicarse, por ejemplo, considerando las pilas de un viaducto continuo 
que deban diseñarse para ser capaces de transmitir al terreno la fuerza de frenado. 
 
Las Pilas de poca altura tendrán más capacidad para transmitir las fuerzas 
horizontales por frenado si se fijan al tablero pero en cambio, por su mayor rigidez, 
estas pilas se adaptaran con más dificultad a las deformaciones impuestas del dintel. 
Si por el contrario las pilas fijadas al tablero son de más altura, podrán acompañarlo 
sin grandes esfuerzos en sus deformaciones longitudinales pero, en contrapartida, su 
capacidad para colaborar en la transmisión de fuerzas de frenado será más limitada. 
El frenado demanda, en definitiva, una subestructura rígida solidarizada al tablero 
mientras que, las deformaciones impuestas, requieren pilas desconectadas 
longitudinalmente del tablero o suficientemente flexibles. 
 
Otro posible ejemplo es el que se refiere a los largos tableros sin juntas. Por un 
lado, por su continuidad, resultan favorables para la flexión general del tablero y para 
poder llevar la fuerza de frenado hasta los estribos o pilas más rígidas y capaces. Por 
otro lado, un dintel continuo de gran longitud, implica grandes desplazamientos por 
deformaciones impuestas y la obligación de liberar horizontalmente al tablero de las 
pilas renunciando así, a la potencial contribución de buena parte de la subestructura 
para resistir el frenado. A su vez, estas grandes deformaciones, no permiten carriles 








continuos y obligan a disponer, en al menos uno de los estribos, juntas de dilatación 
en la vía que reducen la funcionalidad y el confort en la explotación de la línea. 
 
El esquema longitudinal debe, en definitiva, proporcionar un controlado 





3.2. Experiencias europeas 
 
La mejor forma de ilustrar todos los conceptos, a los que se ha hecho 
referencia en el punto anterior, es analizar cómo se han resuelto en alguno de los más 
representativos viaductos a nivel europeo. Estas soluciones son, lógicamente, muy 
diversas en función de qué aspecto o condicionante prevalezca, lo que depende de 






En Alemania, la administración ferroviaria impone que cualquier parte de la 
superestructura pueda ser sustituida, de la forma más rápida y sencilla posible, por 
ripado transversal. Este es un condicionante que limita los posibles esquemas 
longitudinales, ya que obliga a fragmentar longitudinalmente los tableros para 
posibilitar el eventual reemplazo de alguna de sus partes. Así, la solución 
recomendada es la de un tablero formado por una sucesión de vanos isostáticos, de 
40 a 60 metros de luz, apoyados sobre las pilas mediante aparatos de apoyo, 
normalmente tipo “POT” (Figura 3.1). 
 
Más allá de que el tablero de  estos puentes esté formado por tramos 
individualmente sustituibles, o de que tengan una gran facilidad constructiva, una de 
las principales ventajas de este tipo de viaductos radica en que, al subdividir el tablero 
en muchas partes, sus longitudes dilatables son muy reducidas. Este hecho minimiza 
el posible efecto desfavorable que puedan tener las deformaciones impuestas del 
tablero sobre la vía  y hace posible que el carril cruce puentes de gran longitud de 
forma continua, sin necesidad de juntas de dilatación, lo que implica grandes ventajas 
de explotación y mantenimiento.  
 
 








      
Figura 3.1.  Puente de Hattenbach. Ejemplo de viaducto isostático, donde las juntas sobre las pilas son 
claramente apreciables. Fuente: ice-trell.de  
 
Igualmente importantes son las desventajas que cabe achacar a este esquema 
longitudinal frente a otras posibles soluciones. Entre estas desventajas destaca el 
hecho que, al renunciar al hiperestatismo, la eficiencia estructural del tablero se 
reduce, lo que se refleja en unos dinteles muy poco esbeltos (canto (c) / luz (L) ≥ 1/12).  
 
Por otro lado, desde el punto de vista de su funcionamiento longitudinal, este 
tipo de soluciones tienen el inconveniente que, al fragmentar el tablero, se impide la 
colaboración de los distintos elementos de la subestructura para resistir las fuerzas 
horizontales y, en consecuencia, se obliga a ejecutar todas las pilas y cimentaciones 
con la suficiente rigidez y resistencia como para resistir por sí solas las fuerzas de 
frenado y arranque de cada vano. 
 
Análogamente, este esquema longitudinal, propone soluciones que requieren 
de un gran número de juntas estructurales y de aparatos de apoyo, que deben 
duplicarse sobre cada pila (Figura 3.1). Esto implica unas elevadas necesidades de 
mantenimiento asociadas a unos elementos cuya durabilidad es muy inferior a la de la 
estructura propiamente dicha. 
 
La norma alemana contempla, más allá de dividir el tablero en tramos 
biapoyados, la posibilidad de subdividir el tablero en tramos continuos de hasta 400m. 
Con esta solución, que ha sido utilizada en importantes viaductos, se han podido 
mitigar  las desventajas de las soluciones isostáticas a cambio, eso sí, de tener que 
instalar juntas de dilatación de vía ya que, con esta configuración, se está pasando de 
tener muchas juntas con pequeños movimientos a contar con pocas pero con grandes 
desplazamientos. 
 
En los viaductos de mayor altura, en los que resulta inviable que las flexibles 
pilas puedan transmitir las fuerzas de frenado de cada vano isostático, ha sido 
necesario establecer la continuidad del tablero, también limitada a 400 m a efectos de 
su posible sustitución, para poder resistir de fuerzas horizontales. Un recurso habitual 
en los puentes alemanes es el de utilizar arcos y puntales curvos con una doble 
finalidad, soportar las cargas verticales del viaducto y resistir las cargas horizontales 
de frenado (Figura 3.2).    













Figura 3.2.  Viaducto de Rombach, Puente de Germündem y Puente de Wälsebach. Ejemplo de puentes 






En Francia, al contrario que en Alemania (y también en Bélgica), la tendencia 
en los grandes viaductos ha sido la maximizar la eficiencia estructural del dintel, 
adoptando tableros continuos e hiperestáticos de gran longitud, lo que conlleva 
inevitablemente sacrificar la continuidad del carril. 
 
La longitud de estos viaductos continuos está condicionada por la capacidad 
técnica de los aparatos de dilatación para admitir grandes movimientos y por el riesgo 
de desconsolidación del balasto en juntas con grandes desplazamientos. En Francia, 
se establece  la longitud máxima dilatable (distancia respecto al punto fijo) en 450 
metros, lo que supone, que si el punto fijo se sitúa en el centro, un tablero continuo 
puede alcanzar los 900 metros. Este hecho es debido a que, cuando se opta por fijar 
el dintel al estribo, la longitud dilatable es igual a la del tramo continuo completo; en 
cambio, cuando se fija el tablero a alguna de las pilas, el punto fijo se sitúa en torno a 
éstas y la longitud dilatable se divide. Por ello, en estos casos, pueden construirse 












La forma en la que los más largos viaductos franceses, con longitudes por 
encima de estos valores, enfrentan la necesaria fragmentación del tablero se 
caracteriza  por la utilización del “pórtico neutro”, también llamado “vano inherte” 
(Figura 3.3). Esta configuración, que se trata más exhaustivamente en el punto 3.3.3.1, 
consiste en un vano isostático, longitudinalmente independiente del resto del tablero, 




      
Figura 3.3.  Viaducto de la Verberie del TGV Nord,  puente con pórtico neutro, y detalle de un pórtico 
neutro. Fuente: Inventario de Puentes Ferroviarios de España 
 
 
Coincidiendo con las juntas estructurales que se generan en ambos extremos 
de este vano, se introducen aparatos de dilatación de vía. Así, el movimiento, que 
corresponde a las deformaciones impuestas de los dos largos tramos de tablero 
adyacentes, no se acumula en una única junta sino que se reparte en dos. 
 
El pórtico neutro acostumbra a ser más corto que el resto de vanos del 
viaducto, pues tiene el mismo canto que el resto del tablero pese a que su 
configuración biapoyada es menos eficaz. Este hecho que puede suponer una cierta 
fractura visual en el desarrollo del viaducto suele verse acrecentado por ser, las pilas 
que soportan el vano inherte, más anchas que el resto para poder albergar la doble 
línea de apoyos. 
 
En cuanto al esquema longitudinal de los largos tableros continuos, en Francia, 
no suele recurrirse, al contrario que en Alemania, a elementos singulares de 
rigidización longitudinal (arcos, puntales inclinados, etc.). Generalmente, para 
solucionar la transmisión de las fuerzas de frenado, se opta por fijar el tablero continuo 













   
Figura 3.4.  Viaducto de la Avignon y viaducto de Vernegues,  ejemplos de puentes con el dintel fijado en 




3.3. Los puentes de la alta velocidad española 
 
La concepción de un puente siempre responde a un intento por conseguir la 
adaptación más adecuada a cada situación particular, teniendo en cuenta los 
condicionantes orográficos, geotécnicos, medioambientales y también funcionales. 
 
Ha sido precisamente la búsqueda de esta solución, y también el desarrollo de 
toda la tecnología vinculada, la que ha llevado a hacer frente a estos condicionantes 
de forma diversa. 
 
El análisis de las soluciones adoptadas ha posibilitado que, el autor del 
presente documento, haga una síntesis de todas las tipologías longitudinales que se 
han utilizado en España durante estos más de 15 años que lleva la alta velocidad 
expandiéndose por su territorio.  
 
Las tipologías longitudinales, que han sido identificadas en la alta velocidad 
española, son las que se presentan en los puntos que siguen.  
 
 
3.3.1. Puentes Hiperestáticos 
 
En España se ha seguido, al igual que en Francia, la  tendencia a maximizar, 
mediante el uso de tableros continuos e hiperestáticos, la eficiencia estructural en 
detrimento de la continuidad del carril. 
 
Dicha afirmación se basa, como bien se ha dicho en el punto 3.1 del presente 
trabajo, en que el uso de tableros continuos resulta beneficioso para el 
comportamiento a flexión del puente y para transmitir las cargas de arranque y 
frenado;  En contrapartida, un dintel continuo de gran longitud, implica grandes 
desplazamientos por deformaciones impuestas, lo que obliga a desligarlo 








horizontalmente de muchas de las pilas y a instalar, en al menos un extremo del 
tablero, una junta de dilatación (Figura 3.5). 
 
Esto es debido a que las deformaciones impuestas del tablero producen 
desplazamientos relativos entre éste y la vía, lo que a su vez genera fuerzas 
horizontales de rozamiento entre ambos que pueden llegar a acumularse sobre el 
carril y a agotar su capacidad resistente. Por ello, la disposición de carril continuo, está 
limitada a tramos con una longitud máxima dilatable (o lo que es lo mismo una 




Figura 3.5.  Junta de dilatación del viaducto de Arroyo del Valle en la línea Madrid-Valladolid. Fuente: 
Inventario de Puentes Ferroviarios de España.  
 
En el párrafo anterior, se ha hecho una referencia al “punto fijo”; dicho concepto 
hace referencia al punto del tramo  hiperestático que, mediante su unión a la 
subestructura, permite resistir las fuerzas horizontales que puedan producirse sobre él.  
La importancia del punto fijo dentro del esquema longitudinal radica en que, su 
posición, definirá las dos configuraciones básicas de puentes hiperestáticos: con un 
punto fijo en un estribo y con el punto fijo situado en una pila intermedia. 
 
Dichas configuraciones pueden apreciarse en la figura que se adjunta a 




Figura 3.6.  Configuración longitudinal de viaductos continuos hiperestáticos con el punto fijo situado, 
primero, en un estribo i, después, en una pila central. Fuente: Propia 
Tramo hiperestático con punto fijo en pila central Tramo hiperestático con punto fijo en el estribo 









Anclando el viaducto a las pilas, en lugar de a un estribo, se parten las 
longitudes dilatables. Aunque ésta configuración ha sido más utilizada en Francia que 
en España, son varios los viaductos españoles que han sido proyectados y 
construidos con dicha configuración. Así se ha realizado, por ejemplo, el viaducto de 
Arcos de Jalón (Figura 3.7.a) en la línea Madrid-Zaragoza, en el que se aprovechó la 
presencia de un pequeño montículo para disponer una pila intermedia en delta para 
recoger las fuerzas de frenado. También se optó por esta configuración en el puente 
del Arroyo del Valle (Figura 3.7.b), en la LAV Madrid-Valladolid, que recurre a los 
puntales inclinados formando un arco ojival para recoger las fuerzas longitudinales al 
tiempo que  salva una luz de 132 metros. Se trata de un tablero continuo de 1755 




   
Figura 3.7.  Imágenes del Viaducto de Arcos de Jalón (Figura 3.7.a) y del puente de Arroyo del Valle 




La práctica más habitual en España, a excepción de la línea Madrid-Sevilla, es 
la de utilizar un tablero continuo anclado en el estribo (Figura 3.8). Uno de los motivos 
que ha hecho de este uno de los esquemas más habituales entre los viaductos del 
AVE ha sido, sin duda, la frecuente preferencia por el empuje como procedimiento 
constructivo, fruto del alto grado de optimización y elevado rendimiento que en nuestro 
país ha alcanzado esta técnica.  
 
En los viaductos empujados es necesario disponer en uno de los estribos de un 
parque de fabricación de dovelas. Es éste un elemento espacialmente adecuado para 
ser aprovechado como elemento de anclaje longitudinal del tablero lo que justifica la 
tendencia a adoptar esquemas longitudinales con punto fijo en el estribo solidario con 
el parque. Así, por ejemplo, se tiene constancia de que todos los viaductos del tramo 
Calatayud-Rida, al igual que prácticamente todos los puentes del tramo Zaragoza-
Lleida, han adoptado esta configuración longitudinal.  
 









     
Figura 3.8.  Imágenes del Viaducto de Vinaixa. Puente hiperestático con punto fijo en el estribo y donde 
las pilas intermedias son arcos que puntean transversalmente las vías de Renfe. Fuente: trenscat.cat  
 
La longitud viable para estos viaductos continuos está limitada por la capacidad 
de los aparatos de dilatación para admitir grandes movimientos. En los inicios de la 
alta velocidad en España, los aparatos de dilatación aceptaban, para los tableros de 
hormigón pretensado, una longitud máxima dilatable de 450 metros, que puede 
suponer un tablero continuo de hasta 900 metros si el punto fijo se sitúa en el centro. 
Sin embargo, como consecuencia de la continua evolución tecnológica, se ha 
producido en los últimos años un gran desarrollo de los aparatos de dilatación que ha 
hecho que, actualmente, sea posible alcanzar longitudes de dilatación cercanas a los 
1.200 metros. Esto, ha posibilitado que sean varios los viaductos españoles en los que 
se han alcanzado longitudes dilatables de orden kilométrico y que se aproximan al 
límite de la capacidad de unos aparatos de unos aparatos de dilatación que, por otro 
lado, se mantienen en continua progresión. Pueden servir de ejemplo el viaducto de 
Vinaixa (Figura 3.8), en la línea de Lleida a Barcelona que alcanza los 1.044 metros de 
longitud, o el viaducto del Huerva (Figura 3.9) que, con 1.122 metros, constituye un 




Figura 3.9.  Imagen y esquema longitudinal del Viaducto de Huerva. Puente hiperestático con punto fijo 
en el estribo que alcanza los 1.122 metros de longitud mediante 18 vanos y una luz máxima de 66 
metros. Fuentes: Panoramio.com y Propia 









3.3.2. Puentes Isostáticos 
 
Inspirados en los puentes alemanes esta es la tipología dominante en la línea 
Madrid-Sevilla como demuestra el hecho que, de los 31 viaductos que componen esta 
línea, 21 son isostáticos. 
 
Es característica de este tipo de puentes su apariencia robusta y un esquema 
longitudinal donde destaca un tablero formado por tramos biapoyados, independientes 
y de como máximo 40m de luz. 
 
Más allá de que se trate de una tipología de gran facilidad constructiva y que 
permite prefabricar parte del tablero, la principal ventaja de este tipo de puentes 
radica, como ya se ha dicho en puntos anteriores, en que, al subdividir el tablero en 
muchas partes, se consigue minimizar el efecto desfavorable de las deformaciones 
impuestas del tablero sobre la vía consiguiendo así, mantener un ventajoso carril 
continuo sin juntas en la vía. 
 
Esta configuración cuenta también con importantes desventajas; entre éstas, 
destaca el hecho que, sólo en viaductos de poca altura, es posible dotar a las 
pilas de la rigidez suficiente para resistir las fuerzas de frenado que puedan 
producirse en los vanos.  
 
También deben considerarse entre los inconvenientes de los puentes 
isostáticos, los elevados costes de mantenimiento de estas estructuras, consecuencia 
del gran número de juntas estructurales y aparatos de apoyo que disponen, y su 
apariencia robusta, que es consecuencia de los tres factores que se exponen a 
continuación, y que va en detrimento de uno de los principios básicos de las nuevas 
líneas de alta velocidad, su integración en el entorno. 
 
 
 Estructuralmente, una configuración isostática del tablero es menos 
eficiente que una que opta por un esquema longitudinal hiperestático. Este 
hecho queda reflejado en la pesadez  de unos dinteles cuya relación 
canto/luz no suele bajar de 1/12 (los puentes hiperestáticos pueden 
alcanzar esbelteces de 1/15-1/17) (Figura 3.10).  
 
 La fragmentación longitudinal del tablero impide una colaboración, entre los 
diferentes elementos de la subestructura, para resistir las fuerzas de 
frenado y arranque. Este hecho obliga a ejecutar todas las pilas con la 
suficiente rigidez y resistencia como para resistir, por si solas, las fuerzas 
de frenado que puedan producirse sobre cada vano, lo que sólo es posible 
en viaductos de altura moderada, por debajo en general de los 20 metros. 
 








 La utilización de vanos isostáticos obliga a duplicar el número de aparatos 
de apoyo a instalar en cada pila (Figura 3.10). Son precisamente las 
necesidades de accesibilidad y de espacio,  para albergar esta doble línea 






                                                                                                                                            
Figura 3.10.  Imágenes representativas de la poca esbeltez de los puentes isostáticos, de las juntas 





Todas las razones anteriormente esgrimidas han hecho que los viaductos 
isostáticos se hayan visto relegados a un segundo plano, en beneficio de los puentes 
hiperestáticos. Sin embargo, en muchos casos, continúan siendo la tipología escogida 
para superar pequeños obstáculos y también las amplías llanuras de inundación de los 
ríos (Figura 3.11). Sobre este tipo de terrenos, poca altura y sin obstáculos que 
requieran de grandes luces, se consiguen mitigar algunas de las pegas estructurales 
que tiene esta tipología. No sucede lo mismo, sin embargo, con los elevados costes de 
mantenimiento asociados a este tipo de soluciones a causa del gran número de 




Figura 3.11.  Viaducto de 651m sobre la llanura de inundación del río Anguera (Montblanc). Está 














3.3.3. Viaductos de gran longitud  
 
Actualmente, la tendencia a prescindir de juntas estructurales ha hecho que la 
tipología de viaducto ferroviario más habitual  sea la que emplea un único tablero 
continuo a lo largo de toda su longitud. Sin embargo, las condiciones funcionales y 
medioambientales que exigen las líneas de ferrocarril de alta velocidad, provocan que 
en numerosas ocasiones sea necesario construir viaductos de una longitud tan 
considerable que, de acuerdo con el nivel de desarrollo alcanzado por los aparatos de 
dilatación en el momento de la ejecución, no pueden resolverse con un único tablero 
continuo.  
En el caso de España, el problema anterior se ha afrontado de tres formas 
distintas: 
 
 Solución francesa: Vano inherte 
 Solución Alemana 1: Combinando varios tramos hiperestáticos 




3.3.3.1. Vano inherte  
 
La tendencia hacia los largos viaductos continuos se inició, en un principio, 
siguiendo el referente francés, es decir, recurriendo en los viaductos más largos al 
empleo de un “vano inherte”.  
 
Como ya se ha comentado en el punto 3.2.2, el vano inherte es un vano 
isostático, longitudinalmente independiente del resto del tablero, que se intercala entre 
dos tramos continuos de gran longitud (Figura 3.3). Los aparatos de dilatación se 
instalan en los extremos del vano inherte. 
 
Es importante destacar que, aunque el vano inherte tendrá una luz inferior a la 
de los vanos hiperestáticos, a causa de mantener el canto pese a ser estructuralmente 
menos eficiente, éste debe tener una longitud superior a 38 metros para garantizar la 
estabilidad del tramo de vía que está situado sobre él.  
 
Sin duda un claro ejemplo de esta configuración, que tiene como principal 
ventaja el hecho que las deformaciones impuestas se reparten entre dos juntas, es el 
viaducto sobre el río Ginel (Figura 3.12). Este puente salva una longitud de 1.228 
metros mediante dos tramos hiperestáticos fijados a los estribos y un vano isostático 
de 44 metros de longitud. 
 
 











Figura 3.12.  Imagen y esquema del Viaducto sobre el río Ginel. Puente formado por dos tramos 




Otro puente que utiliza un “vano inherte” es el viaducto sobre el río Cinca 
(Figura 3.13). Este puente, que posiblemente sea, junto con el puente sobre el Ebro, la 
obra más simbólica del tramo Zaragoza-Lleida, fue además el primer viaducto de la 
alta velocidad española que se proyectó para ser construido mediante empujes 
sucesivos. Sus 830 metros de longitud se dividen en dos tramos continuos de 318 y 
338 metros fijados a los estribos del puente y entre los que se intercala un corto tramo 
continuo, formado por tres vanos de 58 metros, que actúa como pórtico neutro. El 
frenado de los dos largos tramos laterales se recoge en los estribos, mientras que el 
que se produce en el tramo inherte se recoge en las 4 pilas sobre las que apoya éste. 
 
 
   




3.3.3.2. Combinación de tramos hiperestáticos  
 
El interés por evitar, en la medida de lo posible, las juntas estructurales y la 
frecuente preferencia por el empuje como procedimiento constructivo, ha hecho que, 
cuando no es posible instalar un único tablero continuo, se opte ocasionalmente por 
esta tipología longitudinal que consiste en dividir el tablero en una sucesión de tramos 








continuos de longitud moderada (inferior a 450 metros); y es que, a pesar de que 
existen precedentes de puentes con “vano inherte” que han sido construidos por 
empuje, como el viaducto sobre el Cinca, al que se ha hecho referencia anteriormente 
(Figura 3.13)  y que empleó para ello un pretensado provisional en la zona del tramo 
neutro, no cabe duda de que la solución del vano inherte se adapta particularmente 
mal a la construcción por empuje y, sobre todo, si se realiza des de un único estribo. 
 
Un ejemplo de esta configuración es, como puede verse en la figura adjunta a 
continuación, el viaducto de Plasencia de Jalón (Figura 3.14); en este viaducto, los 
1.270 metros de longitud se dividen en 3 tramos, de los que el primero se ancla en el 




   
Figura 3.14.  Esquema longitudinal del Viaducto sobre el río Jalón en Plasencia de Jalón. Fuente: Propia 
 
 
Otros ejemplos de viaductos construidos en territorio español y que se valen de 
una configuración longitudinal estructurada en base a una sucesión de tramos 
hiperestáticos son el puente sobre el barranco de Fuentelices (Alhama de Aragón, 




Figura 3.15.  Imagen del viaducto sobre el río Blanco en Arcos de Jalón. El viaducto tiene una longitud 
de 557 metros. Fuente: Inventario de Puentes Ferroviarios de España.  









3.3.3.3. División en vanos isostáticos 
  
Otra forma de afrontar el proyecto de viaductos con longitudes difícilmente 
asumibles por un único tramo continuo, es la de dividir el tablero en vanos isostáticos. 
Esta es la configuración que más se ha empleado en los viaductos de muy gran 
longitud en España; los de los ríos Genil, Jarama (Figura 3.16) o Jalón, con 1.392, 
2.216 y 2.238 metros de longitud respectivamente, son algunos de los muy largos 
viaductos de alta velocidad construidos por tramos isostáticos. 
 
Estos viaductos tendrán, evidentemente las ventajas e inconvenientes típicos 
de los viaductos isostáticos; así, aunque en general siguen un esquema longitudinal de 
fragmentación por vanos que permite mantener el carril continuo, en ocasiones se 
combinan los vanos isostáticos con tramos hiperestáticos para salvar obstáculos que 





Figura 3.16.  Imagen del viaducto sobre el río Jarama en Mejorada del Campo. El viaducto tiene una 
longitud de 2.216 metros. Fuente: Inventario de Puentes Ferroviarios de España.  
 
 
3.3.4.  Puentes Integrales 
 
En el extremo opuesto a los puentes isostáticos, están los puentes integrales 
que se caracterizan por su monolitismo estructural, con total ausencia de aparatos de 
apoyo y juntas de dilatación que atender o conservar. Se trata de estructuras en las 
que el tablero se empotra directamente en las pilas y estribos y donde el punto fijo se 
situa aproximadamente en la mitad del tablero. 
 
El hecho de disponer de una estructura monolítica tiene importantes ventajas 
desde el punto vista de la durabilidad, consecuencia de la mencionada ausencia de 
juntas estructurales y aparatos de apoyo, y de la eficiencia estructural, maximizando, 








mediante el empotramiento, la capacidad de colaboración entre los diferentes 
elementos de la estructura. 
 
El puente pórtico reduce la ley de momentos flectores de una viga 
apoyada a otra continua e introduce además, un esfuerzo axil en el dintel igual a 
H, siempre y que se cumplan dos condiciones:  
 
 Pila y dintel deben estar empotrados 
 
 El terreno presenta una gran rigidez frente a las fuerzas horizontales que le 
transmiten las pilas del puente. Con un terreno blando las pilas se abrirían, 
desaparecería o se reduciría el esfuerzo axil y la ley de momentos tendería 
nuevamente a ser la de una viga biapoyada. 
 
 
Frente a ello, los puentes integrales tienen un único y decisivo inconveniente al 
que hacer frente: el adecuado control de las deformaciones impuestas sobre una 
subestructura que, al estar fijada al tablero, deberá poder acompañarlo en todas sus 
deformaciones longitudinales. 
 
En el diseño de puentes integrales, es muy importante que pilas y estribos 
estén adecuadamente concebidos para añadir, a su obvia función como soporte 
vertical, la capacidad de transmitir las cargas horizontales de forma eficiente y 
compatible con las deformaciones impuestas del tablero. En esta dirección va el hecho 
que, en los estribos de los puentes integrales, el muro frontal y las aletas deben ser 
independientes para que el primero pueda ser suficientemente flexible. 
 
No cabe duda, en cualquier caso, de que se trata de una tipología 
particularmente sensible a las deformaciones del tablero y por lo tanto a su longitud, 
situándose el umbral de su eficiencia en longitudes próximas a los 100 ó 140 metros, 
dependiendo de la altura de pilas y estribos. 
 
La alta velocidad española cuenta con sus primeros puentes integrales des de 
que en el 2003 se concluyeron cuatro puentes de longitud moderada, inferior a 70 
metros, en el ramal de acceso a Zaragoza (Tabla 3.1 y Figura 3.17). 
 
 
Nombre L (m) Núm. vanos 
N-125 57 3 
Canal Imperial 34 3 
N-232 69 5 
Concepción 70 3 
 
Tabla 3.1.  Puentes integrales construidos en el ramal de Zaragoza 











Figura 3.17.  Puente integral sobre la N-125 (Ramal de Zaragoza). Fuente: Propia 
 
 
Ante la necesidad de llegar a longitudes mayores, cabe ir a soluciones 
intermedias que han pasado a denominarse semiintegrales. En estas soluciones,  las 
pilas centrales, más próximas al punto fijo, se empotran al tablero mientras que, en los 
estribos y pilas laterales, se utilizan aparatos de apoyo. 
 
En estas configuraciones, las pilas que se solidarizan al tablero marcan la 
posición del punto fijo, próximo a ellas pero del que cada una estará, en general, 
separada una cierta distancia. En función de esta separación estas pilas deberán 
poder absorber, además de los esfuerzos de frenado, mayores o menores 
desplazamientos en cabeza como consecuencia de las deformaciones impuestas del 
tablero. Debe alcanzarse un equilibrio entre fijar el tablero a pocas pilas, que se 
llevarán la mayor parte del frenado pero se mantendrán cerca del punto fijo y, por 
tanto, poco afectadas por las deformaciones impuestas; o bien, optar por fijar-lo a un 
mayor número de pilas, con lo que se reparte mejor el frenado pero, en cambio, se 
tendrán pilas que,  por estar más alejadas del punto fijo, experimentarán mayores 
desplazamientos impuestos en cabeza. En general, se tiende a la primera opción en 
viaductos bajos y se opta por la segunda en los más altos. 
 
Esta configuración longitudinal, la de puente integral/semiintegral, se adapta 
muy bien a la construcción por voladizos sucesivos, como demuestra el viaducto 
construido en Cornellà (Figura 3.18) con motivo de la llegada de la alta velocidad a 
Barcelona. En cambio, la estructura que forman pilas y tablero en los puentes 
integrales, es más difícil de alcanzar con soluciones prefabricadas o mixtas e 













Figura 3.18.  Puente semiintegral, construido en Cornellà, donde resalta la parte roja (tablero y 




3.3.5. Viaductos con transmisores de impacto 
 
Se ha hablado hasta ahora del esquema longitudinal, tan ligado a las acciones 
horizontales, sin profundizar en la que puede ser, sin duda, una de las más 
importantes: el sismo. Las posibles cargas sísmicas son características de cada 
emplazamiento y se prestan menos a una descripción genérica, si bien conviene no 
dar por finalizado el presente apartado sin mencionar el papel que han jugado los 
dispositivos antisísmicos en varios puentes. 
 
La necesidad de fijar el tablero a la subestructura para resistir las fuerzas 
horizontales del tráfico ferroviario con unos movimientos muy limitados no permite que, 
como acostumbra a hacerse en puentes de carretera, el tablero pueda aislarse 
mediante neoprenos de la subestructura con el fin de reducir la acción sísmica. Este 
hecho, unido a la elevada masa de los tableros ferroviarios, puede suponer unas 
elevadas fuerzas por sismo que exigirán a la subestructura una gran robustez  y, 
sobretodo,  un comportamiento dúctil que permita absorber y disipar la energía 
introducida por el sismo. Deberá prestarse especial atención a la conexión de pilas y 
estribos con tablero y cimientos.  
 
Así, el objetivo que se persigue con la colocación en los estribos del puente de 
los transmisores de impacto (Figura 3.19.b)  es solucionar la mencionada disyuntiva 
entre la conveniencia de apoyos rígidos, para transmitir las fuerzas sísmicas o de 
frenado, y la de apoyos deslizantes, que permitan la libre dilatación o contracción del 













Como puede deducirse del gráfico adjunto (Figura 3.19.a), los transmisores de 
impacto, generalmente mediante dispositivos hidráulicos, pueden permitir el libre 
desplazamiento del tablero sobre los apoyos cuando los movimientos son lentos, como 
en el caso de las deformaciones impuestas, y sin embargo se bloquean cuando el 





Figura 3.19.  Esquema longitudinal de un puente con transmisores de impacto (Figura 3.19.b) y gráfico 




Este es por ejemplo el esquema seguido en los viaductos del Arroyo de las 




    
 
Figura 3.20. Imagen del viaducto sobre el Arroyo de las Piedras. Fuente: Panoramio.com 
 
 
El viaducto del Arroyo de las Piedras, es un puente mixto con un tablero 
continuo de 1.208 metros de longitud.  En este viaducto,  el tablero se fija a las pilas en 
su zona central de forma que, ante las deformaciones impuestas, se parte la longitud 
dilatable del largo tablero continuo; también se instalan sistemas de impacto y 








amortiguación en los dos estribos, que se bloquean ante las cargas bruscas y las 
recogen en los estribos, descargando así a las altas pilas centrales.  
También se ha utilizado esta configuración en el viaducto de la Nou de Gaiá en 
Tarragona; en este viaducto, de 212 m, se sitúan apoyos sin deslizamientos 
longitudinales en las pilas intermedias y, los esfuerzos de frenado y arranque, se 
canalizan a un estribo mediante la instalación de transmisores de impacto. 
 
Aunque la validez conceptual de estos dispositivos es innegable, no es menos 
cierto que los transmisores de impacto, al igual que pasaba en los puentes isostáticos 
con los aparatos de apoyo, tienen una vida útil inferior a la del propio puente. Conviene 
por tanto estar prevenido frente a los rigurosos y costosos requerimientos de 
seguimiento y mantenimiento de unos dispositivos que, quizás, nunca deban entrar en 
servicio, y cuyas posibles disfunciones podrían quedar desapercibidas. Probablemente 
por esta razón en algunos viaductos, aunque no se tiene constancia de que se haya 
hecho en España, se han diseñado las pilas con las condiciones de robustez y 
ductilidad suficientes para poder resistir todo el frenado ante un posible fallo de los 
transmisores de impacto (Figura 3.21). 
 
 
    
 
Figura 3.21. fotografía del viaducto de Enz  (Alemania);  ejemplo de puente con transmisores de 




3.3.6. Puentes arco 
 
El arco es una estructura que resiste gracias a la forma que posee. Dicha 
tipología está constituida por dos elementos fundamentales: el arco, principal elemento 
resistente, cuya forma viene determinada por el antifunicular de la carga permanente 
del puente y, en segundo lugar, el tablero, cuya geometría se acopla a las exigencias 
de la rasante y que tiene un papel resistente secundario. Entre el arco y el tablero se 
disponen los elementos que transfieren la carga del tablero al arco. 
 








La geometría del arco determina que los esfuerzos que lo solicitan, bajo la 
acción de la carga permanente, sean casi exclusivamente de compresión, con la 
introducción de una fuerte componente inclinada en el terreno. Sin embargo, bajo la 
sobrecarga de utilización, se producen tanto compresiones como flexiones.  
 
Puede deducirse pues, que la esencia del comportamiento resistente de este 
tipo de estructuras, radica en separarse lo menos posible del antifunicular de las 
cargas, lo cual es posible en un puente de carretera y, debido a la importancia de las 
sobrecargas ferroviarias (del orden de 3 o 4 veces las de carretera), prácticamente 
imposible en un puente de ferrocarril. Por esta razón, el puente arco es una de las 
tipologías estructurales menos adecuada para un puente de ferrocarril y, cuando se ha 
utilizado, se ha hecho siempre o dotando al arco de suficiente rigidez a flexión o, por el 
contrario, proporcionando al dintel una rigidez a flexión suficiente como para controlar 
las flexiones que se producirán en el arco por acción de la sobrecarga. 
 
Conviene añadir que, si bien los puentes ferroviarios en arco pueden 
experimentar problemas por la acción de la sobrecarga vertical, de cara al frenado y al 
sostén de grandes cargas horizontales, un arco es una excelente estructura. 
 
A pesar de la inconveniencia anteriormente mencionada, existen numerosos 
ejemplos del uso de los puentes arco en las líneas europeas de alta velocidad, sobre 
todo en las alemanas y francesas (Figura 3.22). A continuación se expondrán las 
distintas modalidades de puentes arco, en función de la posición relativa que ocupa el 
tablero respecto al arco, a través de los dos ejemplos más emblemáticos que han sido 
construidos en las líneas españolas de alta velocidad.  
 
 
   
Figura 3.22. Imágenes de los viaductos de Mornas en Francia y sobre el río Main en 
Veitshöchheim (Alemania). Ejemplos europeos del uso del arco en los puentes de la alta 















3.3.6.1. Viaducto de Contreras. Puentes arco con tablero superior  
 
El viaducto de Contreras (Figura 3.23), que salva el embalse del mismo 
nombre, constituye uno de los  elementos constructivos más emblemáticos de las 




Figura 3.23. Imagen aérea del viaducto de Contreras en la LAV Madrid-Valencia. Fuente: ADIF.es 
 
Dicho viaducto, de 587,2 metros de longitud, destaca por salvar el embalse de 
Contreras mediante un arco central que, con 261 metros de luz, constituye el mayor 
arco ferroviario realizado en un puente de hormigón a nivel europeo. Se trata de un 
arco parabólico de hormigón armado, con una relación flecha-luz ligeramente inferior a 
1/7 y de sección rectangular hueca de dimensiones decrecientes. Este arco se 
encarga de recoger las fuerzas de frenado y de aguantar el tablero continuo que,  
construido mediante una sección en cajón unicelular de 14m de ancho y 3.10 de alto, 
es de canto constante y está compuesto por 14 vanos de longitud variable: 36,2 en los 
extremos y 43,5 en los centrales. 
 
La estructura conjunta arco-tablero, constituye un ejemplo típico de puente tipo 
Maillart en el que se disminuye la rigidez del arco aumentando la del tablero. Dicho de 
otro modo, el arco delgado es el antifunicular de la carga uniforme y es el tablero el 
encargado de resistir las flexiones que produce la sobrecarga. 
 
La construcción del arco se realizó mediante cimbra porticada en una primera 
fase y, en una segunda etapa, mediante el avance simultáneo de carros de encofrado 
des de sus dos apoyos. Se utilizó durante esta fase un sistema de atirantado 
provisional que se demolió una vez se hubo colocado la clave del arco. La 
construcción del tablero y las pilas se realizó, una vez finalizado el arco, mediante 
cimbra porticada apoyada sobre el éste.  
 
El hormigonado de la sección en cajón del tablero se realiza en dos fases; en 
una primera fase se hormigona la “U” del cajón para posteriormente retirar el 
encofrado interior y colocar unas placas prefabricadas que sirven de encofrado a la 
losa superior. La ejecución termina con el tesado de los cables de pretensado.  









3.3.6.2. Viaducto sobre el Ebro. Puentes arco con tablero inferior  
 
La tipología de puente arco con tablero inferior tiene una característica especial 
dentro del campo de los puentes arco: no introduce acciones horizontales en el 
terreno, lo que permite construirlo en cualquier situación resistente del suelo. Además, 
la relación flecha/luz se da a voluntad. Como inconveniente cabria destacar que, esta 
tipología estructural, tiene un proceso constructivo un poco más complicado que el 
resto. 
 
Otra característica específica de este tipo de puentes es que, al contrario de lo 
que ocurría en los puentes con tablero superior, la utilización del hormigón ha sido 
relegada a un segundo plano en beneficio del acero. 
 
  En puentes arco con tablero inferior se multiplica la variedad de disposiciones 
relativas entre arco y tablero; así, puede construirse un único arco centrado en el 
tablero (la rigidez torsional se confía al tablero y el arco únicamente se encarga de la 
componente vertical de la carga) u optar por disponer dos planos de arcos ya sean 
paralelos ó inclinados uno contra otro, unidos en la parte superior o separados. 
 
 
  La configuración de puente arco con tablero inferior es una solución ideal para 
puentes sobre los que recaiga la condición funcional de rasante baja y que exijan con 
ello que la mayor parte de los elementos estructurales que soportan el tablero estén 
por encima de la rasante.  
 
Por ejemplo, en el caso concreto del puente sobre el río Ebro en Zaragoza 
(Figuras 3.24 y 3.25), que utiliza para salvar el río un arco con tablero inferior de 125m 
de luz, si se hubiera optado por la típica sección resistente bajo vía (tablero 
hiperestático con sección en cajón monocelular) habría sido necesario o bien reducir la 
luz, para reducir el canto necesario y mantener el gálibo sobre el río,  con la 
consecuente afección sobre el lecho del río; o levantar los terraplenes de acceso, si se 
quiere ir a luces que permitan saltar el río, con el correspondiente incremento del coste 
del terraplén a lo largo de una gran longitud, por la poca adaptabilidad que tiene el tren 
de alta velocidad a los cambios de rasante. 









Figura 3.24. Imágenes del puente sobre el Ebro en Zaragoza. Fuente: ADIF.es 
 
El viaducto del AVE sobre el río Ebro en Zaragoza es un puente de 215 metros 
de longitud dividido en tres tramos: dos vanos de acceso de 40 y 50 metros de luz y un 
arco central de 125 metros de distancia entre apoyos. Dicho puente está resuelto con 
dos arcos atirantados y con unas celosías laterales que se integran dentro de los dos 
arcos, que están ligeramente inclinados.  
 
El tablero mixto está resuelto con dos celosías metálicas laterales, que 
contribuyen más todavía a respetar el gálibo sobre el río, unidas por unas vigas 
transversales, también metálicas, y sobre las que se ejecuta una losa de hormigón de 
espesor variable. 
 
Esta tipología, al igual que los puentes colgantes, atirantados y algunas de las 
soluciones propuestas para los viaductos de rasante baja, está muy valorada por la 
trascendencia de su estructura por encima del tablero, lo que las hace presentes a los 
usuarios que viajan por la línea de alta velocidad. Partiendo de la idea anterior, se 
introduce una reflexión: ¿Quién es el usuario de un puente?   
 
En sentido amplio, los usuarios de una infraestructura son todos aquellos que 
se benefician o sufren los perjuicios que la misma pueda originar. Así, dentro de este 
amplio espectro, tendremos a los viajeros, a los vecinos y también, otros usuarios a 
considerar son: los contratistas de obras, los responsables de conservación y 
explotación y la propia administración, tanto des del punto de vista de la propia 
infraestructuras como de sus consecuencias, considerando en las mismas el medio 
ambiente, el urbanismo y, más ampliamente, la ordenación del territorio. 
 
 









Así, en el caso de los grandes viaductos de las líneas de alta velocidad, vemos 
que al tener en cuenta el amplio espectro de usuarios, a menudo con intereses 
contrapuestos, puede resultar difícil valorar si es mejor optar por una tipología, como la 
de puente arco o atirantado, que de una relevancia a la estructura frente al viajero y 
“vecino” u optar por una configuración que pase mas desapercibida.  
 
 Destacar, que en el caso de España, se ha optado, salvo casos especiales 
normalmente cercanos a las grandes ciudades o vías de comunicación por carretera, 




Figura 3.25. Vista nocturna del puente del Ebro en Zaragoza. Fuente: www.flickr.com 









3.3.7. Puentes esviados 
 
El diseño de cualquier infraestructura lineal implica a menudo una interferencia 
con  elementos naturales y  con otras infraestructuras.  
 
Como bien se ha comentado anteriormente, en los inicios del ferrocarril, 
cuando los medios para la construcción de grandes viaductos o la excavación de 
grandes túneles no eran comparables con los actuales, los ingenieros buscaban las 
trazas que en la medida de lo posible minimizasen el número y  el tamaño de estas 
obras.  
 
Con el paso del tiempo, y el progresivo desarrollo de la maquinaria pesada, 
esta tendencia se fue abandonando paulatinamente en beneficio de acortar las 
distancias y  los tiempos de recorrido. A pesar de este hecho, el ferrocarril ha 
continuado teniendo, prácticamente hasta día de hoy, unas condiciones de trazado 
que, si bien no rehuían la construcción de grandes viaductos y túneles, continuaban 
permitiendo a los ingenieros tener un gran margen de maniobra para decidir cómo 
afrontar, el cruce de elementos naturales y otras infraestructuras, de la forma más 
favorable posible.  
 
 No ha sido prácticamente hasta el desarrollo de la alta velocidad ferroviaria, 
con sus exigentes condiciones de trazado (tanto en planta como en alzado) y de 
respeto medioambiental, que los ingenieros han tenido que concebir estructuras 
capaces de cruzar de forma muy esviada ríos y otras infraestructuras, sin interferir en 
ellos. El cruce esviado de cualquier elemento plantea, a parte de un comportamiento 
resistente específico de los tableros, el problema añadido de que, si se adoptara una 
solución “convencional”, se podrían crear luces muy grandes debido a que la luz 
oblicua es la luz normal divida por el seno del ángulo de oblicuidad (Lφ= Ln/sen(φ)), lo 
que para un ángulo de 10º equivale a Lφ=5,75· Ln.  
 
Hasta el momento, en España, el cruce esviado de ríos e infraestructuras se ha 
hecho mediante dos tipologías específicas de viaductos: puentes con semitableros 
desplazados y puentes pérgola.  
 









3.3.7.1. Comportamiento resistente tablero esviado 
 
 El esviaje determina un modo específico de comportamiento resistente de los 
tableros de puentes. Su efecto es similar a una deformación de torsión impuesta al 
tablero y que perturba sustancialmente su respuesta.  
 
 La descripción del comportamiento de los tableros esviados se realizará a partir 
del estudio de una viga oblicua que es un elemento lineal en el que su apoyo está 
formado por dos líneas no ortogonales al eje geométrico de la viga.  
 
 Supongamos una viga bi-apoyada sobre dos líneas que tienen una oblicuidad φ 
con el eje. Esta abstracción de cálculo corresponde a un planteamiento real, en el cual 
el tablero tiene una anchura muy pequeña y sus apoyos se instalan con una oblicuidad 
φ. 
 
 De acuerdo con los resultados de los estudios realizados por Javier Manterola, 
y que se recogen en el libro PUENTES: Apuntes para su diseño, cálculo y 
construcción, si solicitamos la viga con una carga uniformemente repartida, esta se 
deformará y aparecerá en los extremos un giro θ que es incompatible con los apoyos 
oblicuos reales. Para anular dichos giros, será necesario introducir, en el apoyo, un 
momento M, de eje perpendicular a la línea de apoyos, que permita anular el giro. Las 
leyes de esfuerzos resultantes son: 
 
 Una ley de momentos flectores, con la aparición de momentos flectores 
negativos en los extremos (Figura 3.26.a) 
 





Figura 3.26. Leyes de esfuerzos en la viga oblicua: Momentos (Figura 3.26.a) y Torsores (Figura 
3.26.b). Fuente: PUENTES, Apuntes para su diseño, cálculo y construcción 
 
 
Ley de momentos flectores Ley de momentos torsores 








  Teniendo en cuenta que K es la relación entre las rigideces a torsión y a flexión 
de la viga (K=GJ/EI); pueden extraerse ya las primeras conclusiones: 
 
 Una viga bi-apoyada, oblicua se comporta, a efectos de flexión, como una 
viga con empotramiento elástico, el cual depende de la relación de 
rigideces a flexión y a torsión del dintel y de la oblicuidad φ. 
 
 En el caso de valores de K pequeños, lo que corresponde a vigas T o doble 
T, el momento torsor resulta también pequeño y la ley de momentos 
flectores es prácticamente igual a la de las vigas rectas. 
 
 Para valores de K grandes, que corresponden a vigas cajón, las leyes de 
momentos flectores negativos y la ley de momentos torsores alcanzan 
valores muy  importantes, conforme crece la oblicuidad. 
 
 
 Si aplicamos las consecuencias anteriores al caso real de una viga de anchura 
finita, pero manteniendo el comportamiento elástico de la teoría de viga, ocurrirá lo 
siguiente: 
 
 Que la torsión descarga los apoyos B y C y carga los apoyos A y D (Figura 
3.27). 
 
 Que la combinación entre flexión y torsión inclina, hacia los ángulos 
obtusos, la dirección de los momentos flectores principales. 
 
 Que la descarga del apoyo B, producida por la torsión, puede convertir en 
tracción la resultante de reacciones en B; con lo que a lo largo de las líneas 





Figura 3.27. Viga oblicua isostática de ancho finito. Fuente: PUENTES, Apuntes para su diseño, 
cálculo y construcción 
 









Aplicando un procedimiento análogo al anterior para el caso de una viga 
continua se pueden extraer las siguientes conclusiones: 
 
 Los momentos torsores de los vanos centrales son mucho más pequeños 
que en los vanos extremos (Figura 3.28.b). Esto se debe a que la 
continuidad reduce mucho el efecto del ángulo θ, que se producía en la 
viga isostática, y por tanto el momento exterior que introducen los apoyos 
oblicuos. 
 
 En los vanos extremos aparecen flexiones y torsiones importantes, no tan 
grandes como en caso de la viga isostática, pero significativos. Lo que 
indica que una viga continua es oblicua sobretodo en los vanos extremos. 
 
 Cuando la rigidez a torsión es muy pequeña, como corresponde a las vigas 
doble T, el efecto de la oblicuidad desaparece. 
 
 Los momentos flectores que aparecen en los apoyos extremos  son muy 







Figura 3.28. Leyes de esfuerzos en una viga continua y oblicua: Momentos flectores (3.28.a) y 















3.3.7.2. Puentes Pérgola 
 
Cuando en los cruces sobre carreteras o sobre vías de ferrocarril se producen 
oblicuidades extremas se suele acudir al puente pérgola.  
 
En la siguiente figura (Figura 3.29) se representa el primero de los 
procedimientos. En esta solución, las vigas se disponen en dirección perpendicular al 
eje inferior con lo que se evitan las luces grandes y también los problemas resistentes 
derivados de disponer las vigas no perpendiculares a los estribos. Esta configuración 





Figura 3.29. Esquema e imagen de la primera configuración de puente pérgola. Fuentes: Propia y 
PUENTES, apuntes para su diseño, cálculo y construcción  
 
 
Sin embargo, y a pesar de que esta solución es válida para puentes de 
carretera, la importancia que tienen en la  alta velocidad las sobrecargas de uso  y los 
efectos dinámicos pueden provocar que esta configuración no sea aplicable, al menos 
de forma directa, a los puentes de ferrocarril. Las razones en las que se basa esta 
afirmación son las siguientes: 
 
 
 En general, la configuración anterior, conduce a viaductos de escasa luz 
por lo que pueden aparecer problemas de resonancia. 
 
 La dirección con la que circula el tren sobre el puente hace que, para un 
instante determinado,  sobre una viga haya probablemente una única carga 
aplicada. Este hecho provoca  que se acentúe la cadencia repetitiva de las 
cargas que se producen al paso del tren. 









 De acuerdo con la dirección del tren respecto a las vigas “transversales“, 
las cargas estarán aplicadas siempre sobre el mismo punto en una viga 
pero ocuparan posiciones diferentes en cada una de ellas. Esta 
circunstancia aumenta las posibilidades de que alguno de los elementos 
pueda sufrir problemas dinámicos.  
 
La solución adoptada, para adaptar, en caso de necesidad, la solución 
anteriormente presentada a los puentes de ferrocarril de alta velocidad, es la de 
disponer una serie de “elementos longitudinales” que permitan conectar y transmitir 




Figura 3.30. Esquema de la nueva configuración del puente pérgola e imagen de un puente pérgola 
sobre el que circulará el AVE. Fuentes: Propia y Panoramio 
 
 
En el caso de que la oblicuidad no sea tan extrema se puede adoptar una 
solución losa, como la representada en la Figura 3.31, en la cual se extiende la losa 
algo más de lo necesario para polarizar las flexiones en dirección normal, reduciendo 




Figura 3.31. Esquema de la segunda configuración de puente pérgola. Fuentes: PUENTES, 
apuntes para su diseño, cálculo y construcción  








Una tercera solución, Figura 3.32, consiste  en mantener la longitudinalidad del 
cruce pero disponiendo unos apoyos intermedios que se conviertan en pórticos que 
punteen la vía inferior. Un buen ejemplo de esta configuración es el viaducto de 
Vinaixa que se representa a continuación. Dicho viaducto utiliza dispone dos pilas 




Figura 3.32. Esquema e imagen de la tercera configuración de puente pérgola. Fuentes: 
PUENTES, apuntes para su diseño, cálculo y construcción y trenscat.cat 
 
 
Hasta ahora, se ha presentado el puente pérgola como una tipología especial 
de puente; es por eso que se quiere dejar claro que, este tipo de puente, puede 
aparecer aislado u bien, acompañado de otra tipología longitudinal. Un claro ejemplo 
de ello es la pérgola sobre el ferrocarril en L’Arboç en Tarragona (Figura 3.33). Esta es 
una gran obra de fábrica de 604m de longitud formada por una pérgola de 442m y dos 

















3.3.7.3. Puentes con semitableros desplazados 
 
Cuando el cruce de una línea ferroviaria con otras infraestructuras lineales, 
carreteras o líneas de ferrocarril, presenta un grado de esviaje suficiente para tener 
que recorrer a una tipología especial de puente, pero no para construir un puente 
pérgola, acostumbra a optarse por un viaducto con semitableros desplazados. 
También se emplea en el paso de ríos cuando el esviaje es importante.  
 
Esta configuración consiste, como puede verse en la figura adjunta a 
continuación (Figura 3.34),  en construir dos viaductos de vía única adosados 
longitudinalmente. Así, se consiguen  evitar los problemas resistentes consecuencia 
del esviaje a la vez que, con la disposición alineada de las pilas intermedias, puede 
obtenerse el gálibo horizontal necesario. 
 
En algunos casos la junta longitudinal de separación entre los dos 
“semitableros” se dispone a lo largo de todo el viaducto. En otros, en el centro de los 




Figura 3.34. Esquema e imagen del puente con semitableros desplazados en Montblanc. Fuentes: 
Propia 
 
El viaducto sobre la N-240, en Montblanc (Figura 3.34), se ha proyectado y 
construido utilizando esta configuración. Esta obra de fábrica, como se aprecia en la 
fotografía, presenta también la particularidad de apoyos de tablero acartelados para 
disminuir el canto del tablero en el punto de gálibo vertical ajustado.  









3.4. Puentes especiales 
 
A lo largo de este punto se quiere hacer una mención especial a dos tipologías 
longitudinales que, de acuerdo con lo visto hasta ahora, brillan por su ausencia. Estos 
son los puentes colgantes y los puentes atirantados.  
 
Ambas tipologías, junto con los puentes arco, proponen configuraciones cuyo 
esquema estático depende de la forma y es óptimo para las cargas uniformemente 
repartidas, pero se aleja de su situación ideal ante potentes cargas no uniformes. Este 
hecho, junto con la importancia de las sobrecargas ferroviarias,  ha provocado que la 
inmensa mayoría de realizaciones de puentes colgantes y atirantados estén  
destinadas a la carretera, siendo menos comunes las obras que dan paso a un tráfico 
mixto de carretera y ferrocarril, y contadas las que van destinadas exclusivamente a 
este último.  
 
Ambas tipologías proponen puentes de gran presencia formal y sentido 
estructural, en los que la estructura trasciende por encima del tablero generando obras 
de gran belleza. Es por esta razón que, a pesar de que los ejemplos de puentes 
colgantes y atirantados que podemos encontrar a nivel mundial son contados, se hace 
una mención a ellos en el presente trabajo.  
 
 
3.4.1. Puentes colgantes 
 
El mecanismo resistente de los puentes colgantes se basa exclusivamente en 
la tracción del que es uno de los más eficaces y atractivos elementos resistentes que 
se hayan inventado, el cable. Por su extrema flexibilidad, que lo hace incapaz de 
resistir momentos, el cable es uno de los elementos estructurales de más complejo 
uso.  
 
Ante cualquier sistema de fuerzas, y dada si total falta de rigidez, el cable 
suspendido adoptará la forma necesaria para que en él sólo se produzcan esfuerzos 
de tracción pura, esta forma no es sino la curva funicular del sistema de cargas, con la 
que el cable coincidirá en todo momento.  
 
Dado que las sobrecargas actuantes en un puente son variables, el cable 
deberá cambiar de forma para ajustarse a cada situación de carga diferente, lo que 
explica por qué los puentes colgantes en su esquema conceptual son tan deformables, 
y por qué dicha deformabilidad se acentúa cuanto más concentrada y pesada es la 
sobrecarga actuante. Por supuesto, existen vías de mitigar y controlar dicha 
deformabilidad, que generalmente pasan por proporcionar una gran rigidez al tablero, 








de forma que éste sea capaz de repartir las cargas concentradas antes de que éstas 
se transmitan al cable, lo que permite reducir los desplazamientos del conjunto. 
 
La aplicación de los puentes colgantes al ámbito ferroviario, ha provocado 
grandes fracasos a lo largo de la historia. Es por eso que, como bien se ha comentado 
anteriormente, el número de viaductos ferroviarios y mixtos que utilizan esta 
configuración es bastante limitado y se encuentra siempre asociado a las muy 
grandes luces.  
 
El paso del ferrocarril a través de los grandes puentes colgantes puede intuirse 
por la incrementada rigidez  de sus tableros, por los que los trenes viajan, casi sin 
excepción, por dentro de potentes celosías metálicas. Una de estas excepciones es el 
puente de Tsing Ma en Hong Kong (Figura 3.35); en este viaducto, que salva una luz 
de 1.377 metros, se ha sustituido la celosía metálica por un gran cajón de hormigón, 








3.4.2. Puentes atirantados 
 
Los puentes atirantados constituyen la única tipología estructural moderna que 
no tiene su origen en el siglo XIX. Tres son los elementos básicos que conforman el 
puente atirantado: los tirantes, que proporcionan apoyos más o menos rígidos al 
tablero, las altas pilas, que anclan verticalmente los tirantes; y el propio tablero, que 
además de proporcionar la plataforma y salvar la corta luz existente entre los apoyos 
flexibles, debe equilibrar la componente horizontal de la reacción de los tirantes. 
 
Los atirantados son puentes aptos para un amplio rango de luces, que hoy van 
desde los 100 metros hasta superar los 800m en puentes de carretera y los 400 
metros en puentes de ferrocarril o uso mixto. En la parte baja de dicho rango, los 








puentes atirantados compiten con los puentes arco y los mayores puentes viga y, 
cuando se trata de un puente de uso exclusivamente ferroviario, suelen resultar menos 
competitivos; en la parte alta de su rango de luces compiten con los puentes colgantes 
pequeños y medios. 
 
Los puentes atirantados, aunque trabajan por forma como los puentes 
colgantes, suponen una mejora sustancial en este sentido respecto a éstos, pues la 
semi-triangulación entre mástil, tirante y tablero les proporciona una más elevada 
rigidez ante las sobrecargas variables del ferrocarril y por lo tanto, la sobre-rigidez que 
ante éstas debe proporcionarse al tablero, es relevante pero inferior a la necesaria en 
los puentes colgantes. Además, el esquema resistente de los puentes atirantados 
proporciona otras importantes ventajas sobre los puentes colgantes pues evita, en 
general, la necesidad de potentes anclajes al terreno y, en igualdad de condiciones, 
tiende a reducir la cuantía de acero necesaria.  
 
Asimismo, los puentes atirantados, permiten una gran variedad de geometrías 
y esquemas resistentes, siendo posibles muy diversas configuraciones de los cables o 
de las propias pilas, que han adoptado una gran diversidad de formas o incluso 
inclinaciones. Esta variedad de posibilidades formales se ha explotado lógicamente 
más en la ausencia de las exigentes cargas del ferrocarril.  
 
Hasta finales del siglo XX, los grandes puentes atirantados asociados al ámbito 
ferroviario se encontraban en el continente asiático donde, por ejemplo, destacan los 
dos puentes atirantados gemelos del sistema Honshu-Sihikoku (Figura 3.36.a) que 
salvan luces de 420 metros recurriendo a un rígido tablero de celosías metálicas en 
dos niveles donde, el nivel superior, es para la carretera y, el inferior, es para 4 vías de 
ferrocarril, dos convencionales y dos de alta velocidad. Una luz 10 metros superior 
tiene el puente chino de Kap Shui Mum, de 1997, que fue en su día el mayor puente 




     
Figura 3.36. Imagen del puente de Honshu-Sihikoku (Figura 3.36.a) y fotografía del puente de 
Oresund (Figura 3.36.b)  Fuentes: Panoramio 
 








En el año 2000 este puente fue superado en Europa por el puente Oresund 
(Figura 3.36.b), en la conexión para ferrocarril y carretera entre Suecia y Dinamarca. 
Este espectacular puente, de casi 8km de longitud total, tiene sendos tramos de 
acceso de más de 3km resueltos con vanos de 140 metros de luz en celosía mixta tipo 
Warren, por cuyo interior, bajo las calzadas de la plataforma superior, discurre la doble 
vía ferroviaria (Figura 3.37).  
 
 
Figura 3.37. Puente de Öresund secciones transversales y longitudinales. Fuentes: Puentes de 
Alta velocidad y Panoramio  
 
En lo que se refiere a los modernos trazados de la alta velocidad europea, 
también se ha recurrido en ocasiones, aunque sólo excepcionalmente, a soluciones 
atirantadas. Este es el caso, por ejemplo, del puente atirantado que se encuentra en 
Italia, sobre el río Po (Figura 3.38), de más de 200 metros de luz.  
 
      
Figura 3.38. Imágenes del puente atirantado sobre el río Po en la línea de alta velocidad Milán-
Bolonia  Fuentes: Panoramio 
 



































MORFOLOGÍA DE LOS PUENTES 
 











Al contrario de lo que sucede con los esquemas longitudinales, la morfología de 
los puentes del tren no guarda diferencias cualitativas con la de los puentes de 
carretera y, a nivel general, todas las tipologías y materiales habituales se han 
empleado y se seguirán empleando en ambos casos. Cuantitativamente, sin embargo, 
las diferencias pueden ser importantes pues los requerimientos particularmente 
exigentes del ferrocarril tienen lógicamente su reflejo en la morfología del tablero. 
 
No está de más, por tanto, realizar en el presente apartado un breve repaso por 
algunas de las características, geométricas y morfológicas, de los puentes del tren 
contemporáneos, diferenciando lógicamente entre las diversas tipologías que se 
emplean más habitualmente y procurando hacer hincapié en los aspectos más 
específicamente relacionados con el tren. No resulta necesario aclarar que los valores 






Pilas, estribos y cimentaciones tienen características muy variables, entre otras 
cosas por su gran dependencia de aspectos fundamentales como el esquema 
longitudinal o los condicionantes geotécnicos, que dependen de cada caso y 
emplazamiento. Esta gran variabilidad provoca que la subestructura se preste poco a 
la descripción breve que se busca realizar en el presente punto. 
 
A pesar de lo anteriormente dicho, en las pilas cabe diferenciar entre las más 
altas, que suelen emplear la sección en cajón con paredes de espesor entre 40 y 60 
cm, y las más bajas, generalmente macizas, siendo común las sección en tabique y 
también la pila circular, obligatoria por condicionantes hidráulicos en los cauces y 
llanuras de inundación. El diseño de la cabeza ha de prever la necesidad de instalar, 
revisar y sustituir los aparatos de apoyo, cuando la unión no es monolítica, y la 
concepción de la base y de la conexión con la cimentación debe considerar el posible 
riesgo de socavación y el diseño de la eventual protección de escollera. 
 
Muy variable y dependiente de cada caso es también la morfología de los 
estribos, que van desde los pequeños estribos abiertos en las laderas más suaves 
hasta los de geometría cerrada con muros laterales con la que se intenta minimizar los 
desprendimientos en las laderas más escarpadas. Por supuesto, las formas del estribo 
y su cimentación se agigantan en el caso habitual en que deben actuar como punto fijo 
del tablero para recoger las importantes cargas longitudinales. 
 








4.3. Superestructura  
 
Los viaductos actualmente más habituales son los de doble vía, siendo mucho 
menos numerosos los puentes de vía única, que suelen limitarse a los ramales de 
enlace, o los puentes de más de dos vías, que se restringen en general al ámbito 
urbano y de proximidad de las estaciones. En España los típicos viaductos de doble 
vía para la alta velocidad tienen generalmente un ancho de 14 metros. En Francia la 
anchura habitual es bastante inferior a la española y se establece en 12,5 metros; en 
Alemania, en cambio, el ancho está normalizado y se fija en 14,3 metros, parecido al 
de España.  
 
Si bien las diferentes tipologías que puede adoptar el tablero son, en general, 
independientes de la anchura de la plataforma, si que dependen y mucho, como puede 
deducirse de la tabla que sigue (Tabla 4.1), del rango de luces a cubrir. 
 
 
Tipología  Rango de luces (m) 
50 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65 ≥70 
Sección Losa 
                            
  soluciones macizas                             
  soluciones aligeradas                             
Sección Cajón 
                            
  canto constante                             
  canto variable                             
Soluciones prefabricadas 
                            
  puentes isostáticos                             
  puentes hiperestáticos                             
Soluciones mixtas 
                            
 
Tabla 4.1. Rango de aplicación actual de las diferentes secciones transversales. Fuente: Propia 
 
La tabla anteriormente adjuntada, que muestra de forma ilustrativa y en función 
de la longitud de vano las diferentes secciones transversales utilizadas en los puentes 
de la alta velocidad ferroviaria, marcará la estructura del presente apartado que, a 





El rango de las pequeñas luces está mayoritariamente cubierto por los puentes 
losa. Se trata de una solución de gran facilidad constructiva que se emplea con alta 
eficiencia estructural para luces de hasta 35-40 metros y para la que se recurre 
normalmente a la construcción con cimbra o, en el caso de elevadas longitudes o 
alturas, a la autocimbra. Es una solución de gran robustez, con una adecuada rigidez 
tanto a flexión como a torsión, que facilita posibles uniones monolíticas con la 








subestructura y que permite esbelteces altas que suelen situarse entre 1/12 y 1/15 con 
hormigón armado y entre 1/15 y 1/20 con hormigón pretensado. Cabe situar la frontera 
entre la mayor competitividad del hormigón armado y la del hormigón pretensado en 
valores de luz en torno a los 15 metros. También en luces de este orden suele darse el 
salto de las losas macizas a las losas aligeradas, que acostumbran a considerarse 
imperativas a partir de cantos de 1,20-1,30 metros. 
 
En la figura adjunta a continuación (Figura 4.1), se representan diferentes tipos 
de secciones tipo losa que han sido empleadas en el ámbito ferroviario así como la 
sección más ampliamente utilizada en la alta velocidad española. 
 
 
Figura 4.1. En miniatura, diferentes secciones losa que han sido utilizadas en puentes ferroviarios. En 
grande, la sección losa más utilizada en la alta velocidad ferroviaria española  (viaductos sobre el Canal 
Imperial y los puentes de Concepción I y II). Fuente: Propia 
 
 
Dos características importantes de los tableros con sección losa es que 
acostumbran a ir asociados a viaductos continuos y  que, su construcción, se basa en 
el hormigonado in-situ del tablero, utilizando para ello, como ya se ha comentado 
anteriormente, cimbras apoyadas en el suelo, cimbras móviles o cimbras 
autoportantes. La tendencia a uno y otro tipo de cimbra dependerá de su economía 
(Figura 4.2.a). 
 
Si bien todas las consideraciones constructivas que puedan hacerse sobre  las 
secciones transversales en losa no son específicas de los puentes de ferrocarril, si que 
pueden serlo las particularidades geométricas de la sección transversal que se adopté, 
sobre todo en lo referente al canto y a la relación entre el ancho del núcleo de sección 
aligerado y el de los voladizos laterales que habitualmente se disponen.  
14,00 m 
1,80 m 









Uno de los problemas asociados a las secciones tipo losa es que, cuando 
actúa sobre los voladizos transversales una carga, se produce una flexión local en el 
voladizo y una flexión y torsión en el cuerpo general del dintel. Es por esta razón, y 
teniendo en cuenta la importancia de las cargas en los puentes ferroviarios, que 
conviene asegurar que las cargas del tren, una vez repartidas por el balasto, queden 
aplicadas sobre el núcleo de la sección para reducir así los esfuerzos transversales 
sobre los voladizos laterales. Este hecho conduce a que, en el típico tablero de dos 
vías, los núcleos sean sensiblemente más anchos en los puentes de ferrocarril que en 
los de carretera.  
 
Por otro lado, dado que en los puentes ferroviarios los voladizos laterales tan 
sólo dan apoyo a las labores de mantenimiento y no al tráfico, pueden situarse a un 
nivel inferior al del paramento superior del núcleo de la sección. Se consiguen así 
soluciones aparentemente más esbeltas  sin afectar a la funcionalidad y a la eficiencia 




Figura 4.2. Imagen de la construcción con cimbra autolanzable del viaducto de Cornellà (Figura 
4.2.a). Sección transversal del viaducto de Cornellà (Figura 4.2.b), ejemplo de sección con 
voladizos transversales rebajados. Fuentes: ULMA construcción y Propia 
 
 
Las cuantías de acero habituales en las losas aligeradas, por metro cuadrado 





4.3.2. Sección Cajón 
 
A partir de los 35-40 metros de luz, los puentes de hormigón en losa aligerada 
dejan de ser competitivos por su elevado peso propio, y se pasa en general a emplear 
la sección en cajón.  
 








Mirando desde el punto de vista resistente, la sección en cajón tiene las 
siguientes ventajas: 
 
 Tiene una gran cabeza superior e inferior, lo que la hace apta para soportar 
grandes momentos flectores positivos y negativos. 
 
 Su condición de sección cerrada le proporciona una gran rigidez a la 
torsión, alabeos pequeños y distorsión reducida. 
 
 Su gran rigidez transversal le permite reducir al mínimo el espesor de sus 
paredes 
 
 Tiene un gran radio de giro, relación Inercia/Área, por lo que se obtiene un 
excelente rendimiento para el pretensado. 
 
 
Debido a la optimización del rendimiento resistente, que le proporciona su 
distribución del material, el puente recto con sección en cajón es, actualmente, el 
puente de ferrocarril por antonomasia para luces superiores a 35metros. En realidad 
este tipo de sección podría utilizarse para todo tipo de luces, pequeñas y grandes, 
pero en las primeras, las dificultades de ejecución, no compensan las ventajas en peso 
y rendimiento que este tipo de sección presenta. 
 
En el diseño de la sección transversal influyen dos tipos de condicionantes: 
constructivos y resistentes. Los primeros son difícilmente valorables ya que dependen 
de factores tan diversos como la experiencia constructiva del constructor, sus medios, 




 Capacidad de resistencia a flexión: depende del canto y de las áreas de 
la losa superior e inferior. Así podemos obtener un cajón más rígido y 
resistente aumentando el área de la losa inferior. La losa superior suele 
estar sobredimensionada y su anchura y grosor están fijados por 
condiciones funcionales y constructivas.  
 
 Flexibilidad transversal y deformabilidad por esfuerzo cortante: 
provocan una distorsión del cajón que determina una desigualdad en el 
reparto de las tensiones longitudinales de flexión. La flexión simple puede 
considerarse como la distribución tensional más conveniente, ya que 
solicita por igual todo el ancho de la sección. 
 








 Capacidad de resistencia a torsión: depende del espesor de las paredes 
del cajón y del área encerrada por las mismas. 
 
 Capacidad de resistencia de la losa superior frente a una carga 
directa: pueden producirse flexiones transversales importantes 




A la luz de estas variables y para las anchuras de plataforma habituales (12,5-
14,3 metros), se adopta normalmente una solución en cajón monocelular como forma 
de la sección transversal. Esta sección aprovecha la inmovilidad transversal de las 
cargas del tren para controlar los esfuerzos transversales pese a la importante 
separación entre las almas, que se sitúan convenientemente bajo cada una de las vías 
más próximas a los carriles exteriores. 
 
La esbeltez de los tableros en cajón es algo inferior a la de las losas y 
dependerá del proceso constructivo y sobretodo, como se ha visto ya en capítulos 
anteriores del presente trabajo, del esquema estructural longitudinal.   
 
En países como Alemania, donde la idea de la sustitución parcial del tablero ha 
hecho que predominen los tableros isostáticos, no son infrecuentes esbelteces 
inferiores a 1/12. La administración alemana ha normalizado un tipo de sección (Figura 
4.3)  para vigas cajón bi-apoyadas que van desde 44m a 58m de luz, con cantos que 





Figura 4.3. Sección normalizada por la administración alemana para vigas cajón biapoyadas. 
Fuente: Puentes de Ferrocarril de Alta Velocidad 









Como la administración francesa no considera la posibilidad de sustituir 
tableros, ha optado por realizar dinteles continuos con almas y losas inferiores de 
espesor variable. Los tableros continuos pueden, obviamente, gracias a su mejor 
eficiencia estructural, ser más esbeltos, con valores que en Francia suelen estar en 
torno a 1/14 y que en España se han llevado algo más lejos siendo numerosos los 




Características geométricas del dintel Tipologia 
longitudinal L C B bi ea eL c/L 
V. Verberie (TGV/N) 48 3,5 12,3 5,5 0,5   1/13,7 H 
V. La Grentte (TGV/N) 53 4,5 13,5 5,5 0,5 a 0,45 0,3 1/11,7 H 
V. Ventagren (TGV/M) 100 6,5 a 4,5 12,9 5,5     1/15,5 a 1/22 H 
V. Ventagren (TGV/M) 45 3,75 12,9 5,5     1/12,0 H 
V. Sobre el Loria 48 3,32 12,2 5,7   0,3 a 0,6 1/14,5 H 
V. De Mornas 60 4,23   6,3   0,43 1/13,5 H 
V. De Enz 58 4,75 14,3 5,4 0,6   1/12,2 H 
P. Sobre el Main (Veits) 53,5 4,5 14,3 5,4 0,6 0,43 1/11,8 H 
P. Hannover 58 5 14,9 5,4 0,6 0,35 1/11,6 I 
V. Rombach 58 5,3 14,3 5 0,6 0,35 1/10,9 I 
V. Rombach 44 4 14,3 5 0,6 0,35 1/11,0 I 
V.1 Subtramo VIII 45 2,6 14 5 0,45 0,3 1/17,3 H 
V.5 Subtramo VIII 60 3,5 14 5 0,5 0,7 a 0,3 1/17,3 H 
V. Huerva 66 4 14 5 0,5 0,8 a 0,3 1/16,25 H 
V. Valderachas 40 3,2 14 5,26 0,6 0,5 a 0,35 1/12,5 H 
V. De la Rambla 45 3,2 13 5,3 0,55 0,5 a 0,45 1/14,1 H 
L= Luz (m) 
c= Canto (m) 
b= ancho total (m) 
bi= ancho de la viga cajón en la parte inferior 
ea= espesor del alma 




Tabla 4.2. Características geométricas del tablero en puentes de ferrocarril de Alta Velocidad. 
Fuente: Puentes de Ferrocarril. Bases de Proyecto, concepción y posibilidades tipológicas 
 
 
En puentes con sección en cajón, como bien muestra la tabla anterior (Tabla 
4.2), el canto se mantiene generalmente constante para luces por debajo de los 50-60 
metros. Para luces ya excepcionales, por encima de los 70 metros, lo más habitual es 
recurrir a un tablero de canto variable construido por voladizos sucesivos, con unas 
esbelteces que sobre pilan están entre 1/12 y 1/14 y que se reducen a la mitad en 
centro de vano. 
 
 








La anchura inferior del cajón suele estar entre 5 y 5,5 metros. En Alemania y 
Francia están normalizados anchos de 5,40 y 5,50 metros respectivamente, mientras 
que en España, a pesar de no estar normalizados, suelen ser algo más estrechos, 
normalmente 5 metros. Esta losa inferior tiene un canto transversalmente constante 
con valores que oscilan entre 30 y 40 cm y que, en las secciones de apoyo de los 
puentes continuos, pueden aumentar hasta doblarse para ganar cabeza de 
compresión. La losa superior, en cambio, acostumbra a ser de espesor 
transversalmente variable, máximo en las almas, con valores de hasta 40-45 cm, y 
mínimo en el centro de sección y en los extremos de los voladizos, con valores no 
inferiores a 20 cm. 
 
Las almas adoptan en general inclinaciones del orden del 10%, lo que aumenta 
su separación en cabeza y permite controlar la flexión transversal en los voladizos 
laterales. En lo que se refiere a su espesor, que puede ser variable para hacerse 
mayor sobre apoyos, valores de entre 50 y 65 centímetros son habituales, no siendo 
conveniente bajar de 45 por cuestiones constructivas. En cualquier caso, el espesor 
del alma deberá ser, al menos, de 4 a 5 veces el diámetro de las vainas de 
pretensado. 
 
En la figura adjunta a continuación (Figura 4.4), se representan las secciones 




Figura 4.4. Ejemplos de secciones transversales en cajón que han sido ampliamente utilizadas en 
España. Fuente: Puentes de Ferrocarril de Alta Velocidad 
 








La morfología de canto variable es la que distribuye el material de la forma más 
adecuada a la cuantía de la solicitación convirtiéndola así en una morfología  exclusiva 
de los tableros de mayor luz y de los puentes con alguna limitación de gálibo. En esta 
configuración el canto va creciendo desde el centro de la luz hacia los apoyos. Las 
curvas de variación del canto suelen ser parábolas de 2º, 3º ó 4º grado siendo las más 
utilizadas las de 2º grado.  
 
Como característica de estas secciones, sección en cajón de canto variable, 
cabe destacar que las almas que disponen son de menor grosor que las que utilizan 
los cajones de canto constante. Este hecho es debido a que la variación del canto 
reduce el esfuerzo cortante en las almas ya que, una parte importante de la carga, es 
transportada por la componente inclinada de compresión de la losa inferior. 
 
Destacar que también es posible utilizar en los tableros de mayor luz una 
solución en la que el canto sea constante pero la inercia varíe al acercarnos al apoyo. 
Este incremento de la inercia, que nos permite controlar el estado tensional producido 
por los grandes momentos negativos que se producen en esta zona,  se realiza a base 
de aumentar el espesor de la losa inferior. 
 
Como bien se ha dicho en la parte inicial del presente punto, es muy poco 
frecuente realizar dinteles para más de dos vías de ferrocarril. Sin embargo, en 
algunos casos, puede ser necesario disponer una sección en cajón para tres o cuatro 
vías. En estos casos, cuando se aumenta mucho la anchura del puente, la sección 
transversal del cajón monocelular, sobre todo si tiene una relación ancho-luz grande, 
pierde eficiencia resistente y eleva mucho el coste de los equipos móviles de 
construcción. Para evitarlo se han contemplado varias alternativas entre las que 
destacan: hacer un cajón de varias células, adosar varias vigas cajón y construir un 
cajón monocelular con puntales transversales (Figura 4.5). Esta última configuración  




Figura 4.5. Ejemplo de sección transversal,  proyectada por Javier Manterola, para un dintel con 4 vías de 
ferrocarril. Fuente: Puentes de Ferrocarril de Alta Velocidad 
 
L = 65,0 m  c/L= 1/14.5 









La figura anterior presenta un cajón monocelular bastante reducido en anchura, 
de forma que la losa superior quede dividida en tres vanos aproximadamente iguales. 
Esta disposición, que no sería lógica en un caso normal de viga cajón pues las 
flexiones debidas a la carga directa serían enormes en los voladizos laterales, aquí se 
reducen gracias a que la carga de la losa superior se transmite a una viga de borde 
longitudinal, la cual se apoya sobre puntales inclinados que transmiten su efecto a la 
confluencia entre el alma y la losa inferior del cajón principal. 
 
Simultáneamente  al buen comportamiento estructural, la sección en cajón 
monocelular con puntales transversales permite mantener acotadas las anchuras 





4.3.3. Soluciones Prefabricadas 
 
En la sección transversal de un tablero de vigas de hormigón, estas son los 
elementos más importantes ya que en su forma, están vertidas casi todas las 
propiedades constructivas y resistentes del tablero. Pueden distinguirse dos grandes 
familias: los tableros de vigas doble “T” y los tableros de vigas artesas. 
 
Las acciones más importantes que tienden a configurar la viga son las directas 
verticales: peso propio, carga muerta y sobrecarga de tráfico. El peso propio y la carga 
muerta actúan permanentemente sobre el tablero mientras que la sobrecarga de 
tráfico es una acción variable.  
 
Es precisamente la relación entre la carga permanente y la sobrecarga la que 
determina la cuantía de la oscilación de los momentos flectores principales que actúan 
sobre las vigas. Si se trata de puentes de pequeña luz, los momentos debidos a la 
sobrecarga son mayores que los debidos a la carga permanente. Para luces medias, 
en puentes de carretera, los momentos debidos a la sobrecarga son menores que los 
de la carga permanente; por el contrario, si se trata de puentes de ferrocarril la relación 
entre momentos se decanta del lado de la sobrecarga por la cuantía de la solicitación 
exterior. 
 
Para hacer frente a las tracciones debidas a estos esfuerzos variables 
contamos con el pretensado, que es una acción constante o prácticamente constante. 
Esto provoca que, si los momentos flectores que actúan sobre la viga son muy 
variables, como en el caso del ferrocarril, se deba optar por utilizar secciones con un 
gran radio de giro, es decir con grandes cabezas superior e inferior y almas delgadas. 








Por el contrario, si la oscilación de momentos flectores disminuye, la exigencia de gran 
radio desaparece.  
 
Lo anteriormente descrito, ilustra a la perfección el porqué los viaductos con 
sección artesa han desplazado, en el ámbito de los puentes ferroviarios, a los puentes 
con vigas en doble “T” (a pesar de que los primeros viaductos, construidos en la línea 
Madrid-Sevilla, eran de vigas doble “T”).  
 
Un claro ejemplo, de los problemas que experimentan los tableros de vigas 
doble “T”, lo encontramos en el puente sobre el río Tajo, perteneciente a la línea 
Madrid-Sevilla (Figura 4.6). Este puente isostático de 694 metros de longitud (17 vanos 
con una luz de 38 metros), obliga en la actualidad a reducir la velocidad de marcha del 
AVE a su paso ya que entra en resonancia para una velocidad de 219 km/h.  
 
   
Figura 4.6. Puente sobre el río Tajo (Toledo) en la LAV Madrid- Sevilla. Ejemplo de puente con un tablero 
formado por una serie de vigas doble “T”.  Fuente: Inventario de Puentes Ferroviarios de España. 
Mediciones de desplazamiento al paso de un Ave por el viaducto del Tajo. Fuente: Goicolea et al.(2002) 
 
El empleo de soluciones con elementos prefabricados puede resultar muy 
eficiente en zonas donde construir el tablero in-situ requiera de medios auxiliares de 
elevado coste, cuando existen problemas de cruce con otras infraestructuras o en 
puentes de longitud reducida; la utilización de elementos prefabricados, también puede 
resultar una solución muy competitiva en viaductos de gran longitud, como por ejemplo 
en el viaducto sobre la llanura de inundación del río Anguera (Figura 4.8), donde, 
gracias a la construcción industrializada, se consigue una optimización de los costes. 
 
 Dentro de las soluciones prefabricadas, las estructuradas en base a dos vigas 
artesas son las más habituales y, en España, son prácticamente las únicas utilizadas. 
En otros países europeos se han utilizada también otro tipo de secciones; así, por 
ejemplo, en la línea de alta velocidad Roma-Nápoles (Italia),  se han utilizado vigas 
cajón tricelulares y secciones prefabricadas formadas por cuatro cajones 
monocelulares (Figura 4.7.). 
 
En la sección más ampliamente utilizada, el tablero pasa a tener una sección 
transversal formada por dos cajones prefabricados de paredes considerablemente 








más delgadas que las de los cajones fabricados in-situ. La circunstancia anterior, que 
es fruto del mayor control existente en el proceso de prefabricación y del uso de 
hormigones de mejor calidad, no implica variaciones, respecto a las soluciones 
fabricadas in-situ, en el espesor medio de la losa superior que, ejecutada en obra, es 
la encargada de dar continuidad a la sección transversal. 
 
 
Figura 4.7. Secciones prefabricadas utilizadas en la línea de alta velocidad Roma-Nápoles y 
representación  de la sección prefabricada más utilizada en España. Fuente: Puentes de Ferrocarril de 
Alta Velocidad 
 
Los viaductos prefabricados conformados por vanos isostáticos suelen ser 
poco esbeltos, con relaciones canto luz en el entorno de 1/10 ó 1/12, y limitarse a 
luces por debajo de los 30-35 metros. Como ya se ha expuesto, las soluciones de 
continuidad capaces de generar tableros hiperestáticos han permitido alcanzar 
esbelteces mayores y también incrementar el rango de luces; en el campo de las 
soluciones prefabricadas, la continuidad, ha permitido alcanzar esbelteces próximas a 
1/14 ó 1/15, y también incrementar el rango de luces con muchas realizaciones con 
vanos próximos a los 40 metros de longitud. 
 
 
    
Figura 4.8. Viaducto sobre el río Anguera. Ejemplo de viaducto isostático construido con una sección en 
doble viga artesa.  Fuente: Aspectos Significativos de Cálculo en el Proyecto de Puentes de Ferrocarril 









4.3.4. Secciones mixtas 
 
La combinación de acero y hormigón ha dado lugar a construcciones que 
permiten aunar estética y solidez de un modo natural. A pesar de esto, y de su 
reconocida aceptación en el ámbito de los puentes de carretera, las soluciones mixtas 
no han sido hasta hoy día contempladas como alternativas al hormigón por las 
entidades responsables del proyecto y construcción  de las infraestructuras ferroviarias 
españolas si bien, las soluciones mixtas, son un recurso habitual en las líneas de alta 
velocidad europeas, principalmente en las francesas (Figura 4.9).  
 
En el desarrollo de las soluciones mixtas en la alta velocidad francesa ha 
jugado un papel muy importante el Comité de Ponts Métalliques. Este organismo ha 
promovido, desde los años ochenta, una política de licitación pública que obliga a los 
contratistas a ofertar una solución base de hormigón y una variante en estructura 
mixta. Así, si bien la cuota de puentes mixtos era prácticamente inexistente en las 
líneas TGV SudEst y Atlántique (finales de los setenta mediados de los ochenta), 
representan el 50% de los viaductos del TGV Nord (inicios de los noventa) y han 




Figura 4.9. Viaducto de la Moselle. Ejemplo de viaducto mixto francés. Fuente: linternaute.com 
 
 
En lo que concierne a España, se prevé que los viaductos mixtos experimenten 
un proceso de evolución similar al que tuvieron en Francia. Así, una vez ya se ha 
puesto en servicio el primer viaducto con tablero mixto (Viaducto del Arroyo de las 
Piedras),  las clarísimas ventajas que en muchas ocasiones tienen este tipo de 
viaductos se van a imponer y van a empezar a aparecer viaductos mixtos para las 
líneas de alta velocidad, al principio con cierta dificultad y luego ya más 
frecuentemente. Entre las ventajas de las soluciones mixtas frente a las tradicionales 
secciones en hormigón, cabe destacar las siguientes: 
 








 La fabricación en taller de la parte metálica de la sección se realiza en 
talleres especializados que garantizan un mayor control de calidad y de 
plazos que la ejecución in-situ del hormigón.  
 
 El aumento de la capacidad de los medios de transporte y montaje permite 
realizar muchas operaciones fuera de su ubicación definitiva lo que permite 
simultanear actividades. 
 
 El menor peso de la sección mixta respecto a la solución en hormigón 
facilita la aplicación del sistema constructivo de empuje (gatos y obra civil 
del parque de empuje menores). 
 
 Reducción de costes en aparatos de apoyo, armaduras de pilas, 
cimentación y fuerzas de sismo a disipar, fruto de la reducción del peso 
propio del tablero. 
 
 Menores deformaciones máximas.  Las deformaciones impuestas en los 
tableros mixtos son considerablemente inferiores que las de los tableros de 
hormigón pretensado y, aunque las deformaciones térmicas son mayores, 
las deformaciones máximas de una estructura mixta son del orden de un 
50-60% de las que se experimentan a largo plazo en un viaducto de 
hormigón. Este hecho se traduce en menores costes de mantenimiento de 
los sistemas de dilatación de vía. 
 
 Mejor respuesta frente al ruido al paso de los trenes 
 
 
Adicionalmente a estas ventajas debe señalarse el comportamiento a un nivel 
tan adecuado como el de la solución en hormigón en lo relacionado con los siguientes 
aspectos: 
  
 Adecuado comportamiento dinámico del tablero frente a las cargas 
ferroviarias con fenómenos de amplificación dinámica ligeramente 
superiores a los de los viaductos de hormigón, pero muy alejados de los 
límites establecidos por la normativa (flechas dinámicas y aceleraciones). 
 
 Adecuado comportamiento frente a los riesgos de fatiga que se consigue 
mediante un estudio exhaustivo de todos los detalles de uniones y 
encuentros, que garantizan categorías de detalle elevadas. 
 
 Mantenimiento de los estándares de durabilidad y mantenimiento 
adoptados para la solución de hormigón, con el uso del acero tipo cortén, 
de los aceros autopatinables y de los nuevos productos para pintura.  









En lo que se refiere a los tableros mixtos,  la configuración bijacena (Figura 
4.10) es la mayoritariamente escogida; cubre luces de hasta 60-70 metros. Tratándose 
de una solución abierta, su rigidez a torsión es menor, lo que lleva a separaciones 
entre las vigas de 6,30 metros, en torno a 1 metro superiores a la separación entre 
almas de los cajones de hormigón fabricados in-situ. Ello conduce, para controlar la 
flexión transversal, a losas superiores también algo mayores que las de los cajones de 
hormigón, con espesores máximos de entre 40 y 50 cm.  
 
El canto de las vigas es tal que la esbeltez del tablero, incluyendo la losa, suele 
tener valores en torno al 1/14. Las vigas, para controlar la flexión y la torsión del 
tablero, van rigidizadas cada pocos metros y cuentan con diafragmas macizos (con un 
orificio que permite el paso de una persona) distanciados del orden de 10-12 metros. 
El ala superior tiene un ancho que ronda los 800 mm, pudiendo aumentar sobre 
apoyos, y el ala inferior acostumbra a tener un ancho de entre 1.000 y 1.200mm. Los 
espesores son elevados, llegando a emplear, en los puntos de máximo esfuerzo, 
chapas de hasta 100 mm o incluso 120 en el ala inferior. No acostumbra a bajarse de 
25 mm en el ala superior ni de 30-40 en la inferior. También las almas requieren 
espesores elevados, sobre todo cuando la construcción es por empuje, que suelen 
variar entre los 20 y los 30 mm. Todo ello resulta en cuantías de acero elevadas, que a 




Figura 4.10. Solución bijacena francesa Fuente: Puentes de Ferrocarril de Alta Velocidad 
 
 
Es habitual que los tableros bijacena cuenten con triangulaciones entre vigas 
en el plano horizontal de las alas inferiores, para mejorar el comportamiento a torsión 
y, desde el punto de vista funcional, dar soporte a la plataforma de tramex que sobre 
ella se coloca para hacer el tablero fácilmente accesible e inspeccionable.   









Existe una variante de la sección anterior que, bajo el nombre de Doble 
Acción Mixta (Figura 4.11), constituye la sección transversal del viaducto del Arroyo 
de las Piedras (también utilizada en Francia en el viaducto del Bonpas).  Esta 
configuración, que no supone sino una cualidad técnica añadida, tanto estática como 
dinámicamente, frente a la clásica solución bijacena, consiste en utilizar también el 
hormigón en la cabeza inferior como complemento al acero; así, las triangulaciones 
entre vigas y las plataformas de tramex anteriormente mencionadas, son sustituidas 
por paneles prefabricados de hormigón que, solidarios con las alas, cumplen mejor las 
condiciones estructurales y de funcionalidad. 
 
La solución en “doble acción mixta” permite ahorrar entre un 20% y un 30% del 
acero empleado por la solución bijacena. Este ahorro es consecuencia de la supresión 
del arriostramiento inferior, de la sustitución de los diafragmas macizos por 
triangulaciones (Figura 4.12.b), de la reducción de la cuantía de acero en las alas 
inferiores (no son necesarios espesores superiores a 65 mm) y de la posibilidad de 
reducir el área de alas y almas en centro vano, fruto de las mejores condiciones de 




    
Figura 4.11.  Representación tridimensional de una sección doble mixta. Fuente: Propia 
 


















4.3.4.1. Viaducto del Arroyo de las Piedras  
 
El viaducto sobre el arroyo de Las Piedras (Figura 4.12.a), construido en el 
término municipal de Álora (Málaga), es uno de los elementos más relevantes de la 
línea de Alta Velocidad Córdoba-Málaga. Se trata de un viaducto con tablero mixto 
formado por dos vigas de acero cortén y losas superior e inferior de hormigón armado. 
La longitud del puente es de 1.208 metros de longitud con 20 vanos, el primero de 
50,40 metros, 17 vanos de 63,50 metros, 1 vano de 44,00 metros y el último de 35,00 
metros (se obtiene una esbeltez de 1/16 en los vanos de 63,50m). La ejecución del 
viaducto se realizó por empuje del tablero desde los dos estribos con una pequeña 
nariz de avance para efectuar el paso de pila. 
 
 
     
 
Figura 4.12. Imagen general del viaducto de las piedras (Figura 4.12.a) y vista del interior de la sección 
(Figura 4.12.b) donde pueden apreciarse las vigas de acero cortén, los diafragmas triangulares y la 
presencia de la losa inferior de hormigón. Fuente: IDEAM. 
 
 
Habitualmente, en cualquier sector, las innovaciones vienen asociadas a la 
necesidad de dar respuesta a unos requerimientos que no pueden ser satisfechos con 
la solución “habitual”. El viaducto sobre el Arroyo de las Piedras, como primer viaducto 
puramente mixto en la alta velocidad española, no es una excepción; es por eso que, 
una vez definido el viaducto, longitudinal y transversalmente, se realizará un resumen 
de las condiciones que limitaban muy seriamente la viabilidad de las alternativas 
tipológicas en hormigón. 
 
 La gran longitud de viaducto de 1.220m hace inviable disponer un punto fijo 
único en un estribo, dada la magnitud excesiva que ello generaría en las 
aperturas/cierres de los sistemas de dilatación de vía en el estibo opuesto. 
 
 La gran altura de las pilas en la zona central del viaducto (95,0m) impide la 
disposición de un punto fijo en la zona intermedia así como la disposición 
de un tramo inherte para reducir la carrera de las juntas.  
 








 La situación del viaducto en zona sísmica de elevada intensidad, penaliza 
enormemente la recogida de las flexiones de origen sísmico por las pilas y 
cimentaciones. Acentúa esta situación la gran masa del tablero de 
hormigón y la gran altura de las pilas. 
 
 Las soluciones isostáticas no resultaban posibles por la gran deformabilidad 
de las pilas para recoger los esfuerzos de frenado. 
 
 Las soluciones prefabricadas continuas no resultaban viables ya que, la 
gran altura de las pilas, invalidaba el proceso de montaje de las 
artesas/cajones prefabricados, ya fuera con grúas o mediante izado. 
 
 Las soluciones en voladizos sucesivos de hormigón postesado requerían un 
número inviable, técnica y económicamente, de carros de avance para 
mantener unos plazos de ejecución adecuados.  
 
 Las soluciones empujadas de hormigón, además de presentar ciertos 
problemas geométricos, resultaban técnicamente desaconsejables por los 
problemas resistentes y de deformación de las pilas de gran altura bajo la 
acción de de los rozamientos durante el empuje. 
 
 La construcción con montaje tramo a  tramo con cimbra autoportante 
planteaba cimbras de 50,0 m de luz, en el límite de los rangos admisibles 





4.3.5. Secciones rasante baja 
 
Es poco frecuente  recurrir a morfologías especiales; sin embargo, una 
condición funcional, la rasante baja, y una condición estructural,  el gran canto 
necesario en puentes de ferrocarril para salvar luces importantes, han hecho que en 
España se planteen secciones como las que aparecen en las figuras 4.13 y 4.14, con 
las cuales se pretende aumentar el gálibo inferior de paso.  
 
 La primera solución que se presenta podría definirse como una actualización 
de la celosía metálica mediante hormigón pretensado. La viga cajón en celosía 
metálica, por dentro de la cual discurre el tren (Figura 4.13), es una solución típica en 
los grandes puentes ferroviarios y que se convierte prácticamente en obligatoria 
cuando la rasante a la que discurre el puente, sobre el río u otra infraestructura, es 
pequeña. En hormigón, la celosía metálica toma las características de la viga 
Vierendel. 









 La viga Vierendel, utilizada en el puente sobre el río Ebro para salvar los 120 m 
de luz sobre el río y que se representa en la figura 4.13, tiene un canto total de 9,15 m. 
La sección transversal tiene una forma trapecial con una anchura máxima, en la parte 
superior, de 16,56 m y 12,90 m en su parte inferior. Las almas, con un espesor 
variable entre 0,50 y 0,60 m, están aligeradas con orificios circulares de 3,80 m de 
diámetro cada 6,00 m. La losa inferior tiene un espesor que varía desde los 0,30 m en 
su unión con las almas hasta los 0,39 m en el centro; además, dispone de un conjunto 
de vigas transversales de perfil circular, de sección trapecial de ancho variable, entre 
0,50 y 0,60 m, y colocadas a intervalos regulares de 3,00 m. Finalmente destacar que, 
en la parte superior del cajón, se introducen costillas de alzado circular que, situadas 
cada 6 m y con una anchura de 0,60 m, siguen la trayectoria de las paredes curvas 




   
Figura 4.13. Imágenes y sección transversal  del viaducto del AVE sobre el Ebro. Fuente: Puentes de 
Ferrocarril de Alta Velocidad y Puente sobre el río Ebro. 
 
 El viaducto del AVE sobre el río Ebro es un puente de 546m de longitud 
formado por un tablero continuo a lo largo de toda su longitud. Puede dividirse en dos 
zonas; la primera, correspondiente al tramo de avenidas, tiene 162m de longitud y está 
formada por un vano de 16 m y seis vanos de 24m. La segunda, con una longitud de 
384 m repartidos en seis vanos (42m + 60m + 120m + 2x60m + 42m), constituye el 
gran puente sobre el río.  
 








 Mientras en la zona del gran puente sobre el río la sección resistente adopta la 
forma de la viga Vierendel anteriormente presentada, en el tramo de desagüe de las 
avenidas, la estructura resistente no es sino la parte inferior de la gran viga cajón que 
cruza el río, la cual se convierte en dos vigas laterales que franquean al tren. Este 
hecho, que nos sirve para introducir el segundo tipo de secciones transversales para 
puentes de rasante baja, está resuelto, en el caso del puente sobre el río Ebro 
mediante dos vigas laterales, de 2,20 m de canto y una anchura máxima de 1,05 m, y 
una losa inferior de iguales características a las del “tramo principal”. 
 
 En la línea Madrid-Barcelona-Frontera francesa existen otros dos viaductos que 
se sirven de las vigas laterales para evitar problemas de gálibo en el cruce de la línea 
de alta velocidad con la autopista. Se trata de dos puentes idénticos uno de los cuales 
se ha construido en Sant Boi de Llobregat, sobre el río Llobregat y la autopista AP7, y 
el otro entre los municipios de la Roca del Vallès y de Llinars (Figura 4.14). 
 
 El puente sobre la AP-7, que tiene una longitud de 574 metros, puede dividirse 
en dos tramos claramente diferenciados. El primero de ellos, de 267 metros de 
longitud, cruza el río Llobregat mediante 6 vanos, con luces que oscilan entre los 37,4 
y 48 m, y se resuelve mediante un tablero continuo de hormigón postensado y sección 
transversal en cajón unicelular. El segundo tramo, de 307 metros de longitud, cruza de 




    
Figura 4.14. Imágenes y sección transversal  del viaducto del AVE sobre la AP7. Fuente: APTA Asociación 
para la Promoción Técnica del Acero. 








 Por motivos medioambientales, la rasante del ferrocarril debe ser la mínima 
necesaria para dejar un gálibo vertical estricto sobre la autopista y, como 
consecuencia, tan sólo se disponía de 1,6 metros por debajo de la cota de balasto 
para cruzar la autopista lo que, dado el ángulo de cruce, requería salvar una luz de 75 
metros.  
 
Después de considerar un total de 9 alternativas se concluyó que una solución 
basada en la utilización de vigas laterales y que combinaba acero y hormigón era la 
más adecuada.  
 
Longitudinalmente, el tramo mixto del puente se estructura en 5 vanos, de 
luces 45m + 71m + 75m + 71m + 45m, y está constituido por dos vigas longitudinales 
metálicas unidas entre sí, en su plano inferior, mediante una losa de hormigón y vigas 
metálicas transversales. Las vigas longitudinales presentan un canto variable  llegando 
incluso a desdoblarse. Así, puede identificarse una viga inferior y también un tirante 
superior, con una forma curva que puede recordar al de un puente colgante si bien, su 
comportamiento estructural, es el de una viga continua de canto variable. El tirante 
superior es aguantado por un pilono de 15 metros de altura que se sitúa sobre el eje 
de las pilas. 
 
El tablero del viaducto tiene un ancho de 17,2 metros y está formado por una 
composición de vigas transversales sobre las que se ejecuta una losa de hormigón. 
Estas vigas transversales, que son de sección doble “T” y 1m de canto, están 
conectadas por sus extremos a las vigas longitudinales.  
 




































CONCLUSIONES Y REFERENCIAS 
 











Con la exposición de las conclusiones finaliza este estudio dedicado a hacer un 
análisis de las tipologías de viaductos utilizadas en la alta velocidad española. Éstas, 
juntamente con el estudio de los aspectos que condicionan su proyecto, el tratamiento 
de los efectos dinámicos y su evolución histórica, conforman las conclusiones finales 
del presente trabajo que se exponen a continuación: 
 
 
1. Los puentes de ferrocarril presentan singularidades destacables respecto a 
los puentes de carretera. Los trazados ferroviarios imponen unos 
condicionantes geométricos muy restrictivos que, unidos a la 
importancia de las sobrecargas, obligan a recurrir a soluciones más 
robustas y de mayor canto, que las usadas en los puentes de carretera. 
 
2. El diseño de los puentes ferroviarios está altamente influenciado por los 
efectos dinámicos. Éstos son especialmente importantes en puentes de 
luces pequeñas y destinados a la alta velocidad ya que, para estos casos, 
el tiempo de paso de las cargas se iguala al período fundamental de la 
estructura, pudiendo ésta entrar en resonancia. 
 
3. Las soluciones disponibles para puentes de carretera son validas para 
puentes de ferrocarril, con las adaptaciones necesarias en lo referente al 
esquema resistente, para responder a las cargas y condicionantes 
funcionales del tren, y al sistema constructivo, para poder hacer frente al 
mayor peso estructural de los puentes ferroviarios. 
 
4. En España, al igual que en Francia y al contrario que en Alemania, existe 
una tendencia clara a primar la eficiencia estructural (puentes 
hiperestáticos) en perjuicio de la continuidad del carril (puentes isostáticos). 
Simultáneamente, en los últimos años y mediante el estudio de la 
interacción vía-tablero y el desarrollo de los aparatos de dilatación, hay una 
voluntad clara por sacrificar la continuidad del carril sólo cuando sea 
inevitable. 
 
5. Las soluciones isostáticas estan siempre asociadas a secciones 
transversales formadas por dos vigas artesas. Actualmente se utilizan sólo 
en casos muy concretos y siempre en puentes con una altura inferior a 
20m; solo así pueden concebirse  pilas con la suficente rigidez para resistir 












6. No es habitual recurrir a tipologías, tanto longitudinales como 
transversales, que puedan catalogarse como “poco habituales” ya que, si 
su uso no pretende resolver algún condicionante específico,  son 
económicamente menos competitivas.  
 
7. La tipología de puente más utilizada en la alta velocidad española es la que 
dispone un puente hiperestático, formado por un único tablero continuo, 
con luces comprendidas entre 40 y 60 metros y  el punto fijo situado en 
un estribo. La sección transversal estará formada por un único cajón 
monocelular de hormigón pretensado. Dicho viaducto será construido 
por empujes sucesivos, disponiendo el parque de prefabricación en el 
estribo encargado de absorber las fuerzas horizontales. 
 
8. Las alternativas mixtas pueden resultar competitivas en muchas 
situaciones, tal y como se ha demostrado en las líneas de alta velocidad 
francesas. Entre las ventajas destacan la posibilidad de reducir los plazos 
de ejecución, gracias a la utilización de elementos prefabricados en taller, 
y la reducción del peso del tablero. Sin embargo, el grado de 
implantación que puedan adquirir estas soluciones en España dependerá 
directamente del grado de desarrollo que alcancen los talleres 
especializados. 
 









5.2. Reflexiones finales 
 
 
El futuro de los puentes del ferrocarril dependerá de los lugares en los que se 
construyan y es que, en los próximos veinte o treinta años, el gran impulso que está 
recibiendo la construcción de nuevas líneas de altas prestaciones habrá remitido en 
los países más avanzados y por lo tanto, es probable, que la construcción de 
infraestructuras ferroviarias se desplace a países que actualmente están vías de 
desarrollo y en los cuales la población crecerá enormemente.  
 
En Europa, Japón y demás países desarrollados, las tipologías de puentes y 
viaductos están, actualmente, tremendamente influenciadas por el hecho que, si bien 
los costes de los materiales continúan siendo competitivos, no lo es el coste de la 
mano de obra. Se ha experimentado, y no se prevé un cambio en los próximos años, 
una tendencia clara hacia las soluciones que posibilitan un mayor grado de 
industrialización de todo el proceso constructivo, a pesar de que en ellas no se 
optimice el uso del material.  
 
El hecho de tener construir infraestructuras ferroviarias en países con un 
contexto económico distinto, puede llevar a los puentes a seguir la evolución contraria 
es decir, a primar la construcción de soluciones particulares para cada caso, que 
permitan optimizar material, en detrimento de un proceso más industrializado. 
 
En lo referente a los materiales, no está prevé un cambio drástico. Así, y a 
pesar de que los materiales compuestos tendrán sus aplicaciones específicas en los 
puentes de ferrocarril, no es probable que su ligereza y otras cualidades puedan llegar 
a contrarrestar su mayor coste. En conclusión, los futuros puentes del ferrocarril 
emplearan también el acero y el hormigón, si bien no serán no serán los mismos 
hormigones y aceros que utilizamos actualmente. 
 
Entre los avances tecnológicos que pueden condicionar el futuro de los puentes 
de ferrocarril esta el tren magnético. Este concepto ferroviario, que busca implantarse 
en las grandes líneas de alta velocidad alcanzando velocidades de 500 km/h, no 
necesita de balastos y traviesas como el tren convencional; este tren, únicamente 
necesita ser guiado y por lo tanto, sólo requiere de estructuras muy sencillas, de luces 
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